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llgemeines 
ıs früher im Zuge der Winterstein- und Sömmeringstraße im 
tbezirk Charlottenburg die Spree überspannende Bauwerk, ein 
rerer Stahlbogen mit angehängter Fahrbahn (Bild 1), aus dem 
'e 1924, wurde im Verlauf der Kriegshandlungen völlig zerstört 
in den ersten 
ıkriegsjahren ver- 
ottet. Der gesamte 
"verkehrmußte zu- 
ist durch eine Not- 
ke neben der 
ichbarten Schloß- 
ke,undnach deren 
lerherstellung in 

Jahren 1946/49 
dieser selbst auf- 
mmen werden. 
östlich der zer- 
'en Caprivibrücke 


achse. Für die Bauzeit genügten 2 kleinere Öffnungen von je 
3,80m - 13,0 m zur Aufrechterhaltung der Schiffahrt. 


Auf beiden Uferseiten wurde die Freihaltung eines Lichtraumprofils 
von 3,00 m Breite und einer Mindestdurchfahrtshöhe von 3,50 m für 
eine Ladestraße bzw. Uferpromenade verlangt. Diese Forderung 
sowie der Zwang zur - 

Wiederverwendung 
deralten Widerlager — 
besonders der im we- 
sentlichen gut erhalte- 
nen und tragfähigen 
alten Bogenfundamen- 
te— und die Forderung 
einer Deckbrücke be- 
stimmten im voraus 
weitgehend das neue 
Brückenbild. 

Ausstraßenbautech- 
nischen Gründen wur- 


hteter Notsteg Bild 1. Alto Caprivibrücke de verlangt, daß die 


; den Fußgänger- 

ehr aufrecht und überführte die wichtigsten Versorgungs- 
ngen. Dieser Zustand war jedoch auf die Dauer, in An- 
acht des sprunghaft anwachsenden Verkehrs, nicht tragbar, 
aß im Jahre 1954 der Neubau der Caprivibrücke in Angriff ge- 
men wurde. Bild 2 zeigt die Lage der Brücke im Bezirk Char- 
nburg. 


ntwurfsgrundlagen 
:i dem Neubau entfiel die Rücksicht auf die früher in diesem 
Benzug vorgesehene U-Bahn (hier als Hochbahn) und auch die 
ßenbahn ; die Brücke mußte lediglich der neuen Brückenklasse 60 
prechen. Die fast unzerstörten alten Bogenwiderlager sowie auch 
ündwiderlager sollten wiederverwendet werden. Abweichend von 
[rogform des früheren Bauwerks sollte zur Vermeidung der einer 
jien Bauart anhaftenden Mängel (Einengung der Verkehrsbreite, 
tbehinderung, schlechte Unterhaltungsmöglichkeit) nunmehr 
Deckbrücke gebaut 
en. 
e Breite der Fahrbahn 
le von früher 10,0 m 
15,0 m vergrößert, so 
die Brücke nunmehr 
zwei je 4,20 m breiten 
wegen eine Gesamt- 
e von 23,40 m (früher 
m) erhielt. Die Spree 
an der Brückenstelle 
nem Bogen und schnei- 
die Achse der Brücke 
r einem Winkel von 
66° (s. Bild 2). Das 
ıhaltende Schiffahrts- 
| beträgt von HSW 
'hnet 4,50 m auf eine 
e von 32,0 m; das sind 
;e der Brückenschiefe 
35 m in der Brücken- 


Gefällsverhältnisse der 
Brückenfahrbahn in Längs- und Querrichtung durch die Schiefe 
des Bauwerks nicht beeinflußt werden. Die Gestaltung des Brücken- 
tragwerks wurde außerdem durch die Forderung der Einbaumöglich- 
keit von 10 Versorgungsleitungen bestimmt. 


3. Verwaltungsentwurf 

Der von der Fachgruppe Brückenbau des Senators für Bau- und 
Wohnungswesen aufgestellte und der Ausschreibung im Sommer 1954 
zugrunde gelegte Entwurf (Bild 3) sah die Ausführung in Stahl vor, 
in der Überzeugung, daß diese Bauart hier wirtschaftlich vorzuziehen 
sei. Eine befriedigende Lösung in Spannbeton schien in Anbetracht 
der Forderung, die alten Widerlager wiederzuverwenden, sowie wegen 
der sehr kleinen Seitenöffnungen aus konstruktiven und ästhetischen 
Gründen zunächst nicht möglich zu sein. 

Zweigelenkrahmen in Stahlverbundbauweise mit vorgespannter 
Platte bildeten das Tragwerk. Die für eine Deckbrücke zur Verfügung 
stehende Bauhöhe war so 
gering, daß für die Über- 
brückung der etwa 60 m 
weiten Hauptöffnung eine 

Bewag Verbundkonstruktion ge- 
Kraf'werk wählt werden mußte, um 
die Fahrbahnplatte in der 
Haupttragrichtung mit her- 
Beeren anziehen zu können. Die 

n Stahlbetonfahrbahnplatte 
sollte in Längs- und Quer- 
richtung vorgespannt wer- 
den. Der Stahlrahmen des 
Entwurfs hatte beiderseits 
12,5 m lange Kragarme, 
unter denen auf der Nord- 
seite die vorhandene Lade- 
straße und auf der Süd- 
seite die neu anzulegende 
Uferpromenade hindurch- 


Charlotfenburg 


Bild 2. Lage der Brücke geführt werden sollten. Zur 


(Bild 4) und hatte auß 
Vorzug, das billigste Ange 
sein. Dieser Entwurf wurd: 
zur Ausführung gewählt, n: 
geklärt worden war, daß d 
tretenden Horizontalkräfte 
an den Baugrund abgegeben 
_ den können. Die Firma 
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Bild 3. Brückenentwurf der Verwaltung 


Entlastung der Hauptöffnung war an den Enden der Kragarme 
Betonausfüllung als Ballast vorgesehen. Auf den Kragarmen ruhten 
außerdem die 5m langen Schlepp-Platten. Im Hinblick auf die 
zweiachsige Vorspannung sollte auf eine Dichtung der Fahrbahn ver- 
zichtet werden. Die Stahlkonstruktion war aus St. 52 und St. 37 
. geschweißt vorgesehen. Durch rd. 1,40 m über die äußeren Rahmen- 
träger auskragende Gehbahnen wurde zwar eine Verlängerung der 
Widerlager vermieden, jedoch mußten Widerlager und Pfeiler zur 
Aufnahme der Rahmen umgebaut werden. Die vier großen Auflager- 
steine der früheren Bogenkonstruktion sollten aus dem Fundament 
herausgebrochen und eine bewehrte neue Auflagerbank zur gleich- 
mäßigen Verteilung der Auflagerkräfte unterhalb der Stahlgußlager 
der Rahmenträger eingebaut werden. Die Gesamtkosten dieser 
Brücke waren mit rd. 1,5 Mill. DM ermittelt; hiervon entfielen auf 
den Stahlüberbau einschl. Fahrbahnplatte etwa 930 000 DM. 


Ein Entwurf in Spannbeton war aus den bereits erwähnten Grün- 
den seitens der Verwaltung nicht aufgestellt worden. Man gab jedoch 
auch den Spannbetonfirmen Gelegenheit, eigene Entwürfe einzu- 
reichen. Bei der Ausschreibung zeigte sich, daß infolge der hohen 
Stahlpreise eine Ausführung in Stahl nicht wettbewerbsfähig war, 
dagegen eine durchaus befriedigende Lösung in Spannbetonbauart 
erzielt werden konnte. 


4. Ausschreibung 


Das Ergebnis der Ausschreibung war folgendes (aufgeführt sind 
nur die niedrigsten Angebote): 


1. Stahlentwurf der Verwaltung ........2.ccc2222.. 803 000 DM 
BeSonderentwurt NW Stahl 727 000 DM 
3. Sonderentwurf in Spannbeton ......... 22222220. 545 000 DM 


Bei der Prüfung der Kostenanschläge zeigte sich, daß ein Vergleich 
der Angebote wegen der sehr unterschiedlichen Gründungs- und 
Abbrucharbeiten bei den einzelnen Vorschlägen nur unter Einschluß 
dieser Arbeiten möglich war. Es ergab sich dann folgendes Bild 
vergleichbarer Zahlen: 


1. Stahlentwurf der Verwaltung, einschl. 25 000 DM 


für Anstrichkosten 868 000 DM 


2. Billigster Sonderentwurfin Stahl, einschl. 25 000 DM 


für Anstrichkosten 807 000 DM 


685 000 DM 


Die Sonderentwürfe in Spannbeton ließen sich nach der Höhe der 
Angebotssummen in 3 Gruppen zusammenfassen: 


Gruppe A: 2 Entwürfe mit etwa ..... cc ces. 700 000 DM 
Gruppe B: 4 Entwürfe zwischen .......... 770 und 790 000 DM 
Gruppe C: 2 Entwürfe mit .......cccueneeeeeee rd. 840 000 DM 


Die Angebotssummen streuten also für diese Entwürfe etwa 20%. 


Der von der Firma Philipp Holzmann AG abgegebene, im 
statischen Büro der Firma unter Leitung von Professor Dr.-Ing. 
W.Zerna ausgearbeitete Spannbetonentwurf — 


ein Rahmentrag- 
werk mit schrägen Stielen — 


bestach durch seine Formgebung 


_ Arbeiten für den Überbau, die Gründung und zusätzliche Sicheru) 


den Auftrag auf Ausfüh 


arbeiten zu der Pauschalsumme von rd. 682 000 DM. 

Schwerwiegende Bedenken konstruktiver oder statischer A 
standen gegen dieses System nicht; man war sich bei der Wahl Il 
darüber im klaren, daß ein solches Bauwerk gegenüber Widerla 
verschiebungen außerordentlich empfindlich ist und man de m 
sprechend nichts unterlassen darf, um ein Ausweichen der Wider 
zu verhindern. F 


Bild 4. Brückenansicht nach dem Entwurf der Ph. Holzmann A.G. 


5. Ausführungsentwurf 


Das System der Brücke stellt, wie Bild 5 zeigt, einen Zweigele 
rahmen dar, dessen schräge Stiele auf den vorhandenen Bogen 
lagern stehen und dessen Riegel bis an die alten Endwiderlager gefi 
ist und dort frei aufliest. Das Haupttragwerk bilden zwei K 
träger (Hohlkästen) von 5,00 m Breite, die über der Fiua 
geschlossen und im Bereich der Schleppträger (Seitenöffnungen) 
den Uferstraßen unten offen sind. Die Bauhöhe der Träger ist ü 
die Brückenlänge veränderlich, sie schwankt zwischen 1,45 m 
1,85 m. Die Träger gehen harmonisch in die schrägen Stiele über, 
in ihren oberen Teilen gleichfalls als Hohlkästen von 5,00 m Br 
ausgebildet sind. Zwischen den Hohlkästen spannt sich über 7, 
lichte Weite eine 30 cm dicke Fahrbahnplatte. Die Platte unter 
Gehbahnen kragt 3,25 m weit aus. Die Vorspannung erstreckt 
auf die Hauptträger und auf die Fahrbahnplatte, die einschl. 
Gehwegauskragung in der Querrichtung vorgespannt ist. Die H 
menstiele sind nicht vorgespannt, weil sie etwa in der Stützl 
liegen. Die Rahmengelenke werden durch Einschnürung des Bei 
(Scherengelenk) gebildet, die angehängten Seitenöffnungen sind 
Rollen gelagert. Für die Stiele genügte die Betongüte B 300, 
übrige Überbau ist in B 450 ausgeführt. | 

Besondere Merkmale dieses Entwurfs sind: 


1. Die niedrige Konstruktionshöhe des Rahmenriegels von 1,6 
in Riegelmitte, das sind !/;,; der Stützweite zwischen 
Gelenkpunkten. 

. Das weitgespannte Mittelfeld der Platte. 

. Die weiten Gehwegauskragungen. 

. Ausbildung des 24,00 m breiten Tragwerks durch nur 2 Kas 
träger mit je 2 Stegen, also mit insgesamt nur 4 Längsträg 

. Verschiedene Stützweiten beider Kastentragwerke; die Rahn 
stiele des Bauwerks folgen dem jeweils vorhandenen Wi 
zwischen Uferlinieund Brückenachse, der sich der Flußkrümm 
entsprechend ändert (s. Bild 5b). 
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6. Technische Einzelheiten 


Infolge der Flußkrümmung ergibt sich für den westlichen Rah 
eine Stützweite zwischen den Gelenkpunkten von 61,12 m und 
den östlichen eine solche von 60,00 m. Die Stützweiten der Sei 


-. .r 


en sind gleichfalls alle verschieden und 
ken zwischen 16,32 m und 17,06 m. Die 
e Brückenlänge beträgt rd. 80,00 m, die 
löffnung ist zwischen den Anschlußpunkten 
'hrägen Stiele 45,72 m bzw. 44,6 m lang. Die 
nstiele bilden mit der Waagerechten einen 
l von rd. 40°. Als Pfeilhöhe des Rahmens 
n sich in Feldmitte 7,09 m; dies bedeutet 
ner Stützweite von 61,12 m ein Verhältnis 
1: 8,6. Dieser Wert entspricht etwa den Ver- 
nissen bei der Rosensteinbrücke in Stuttgart- 
"Cannstatt. Anschließend seien einige Pfeil- 
ältnisse von anderen bisher ausgeführten 
ınbetonbrücken zum Vergleich angegeben: 


£ Ti I fl 

snsteinbrücke/Stuttgart 7,9m 68,5 m 1:8,7 
ivibrücke/Berlin...... 7,lm 61,lm 1:8,6 
:keldeybrücke/Berlin .. 88m 63,2m 1:72 
rdammbrücke/Berlin... 11, 9m 72,8m 1:6, 
storbrücke/Ulm ...... 13,9m 81,3m 1:5,9 
bardsbrücke/Hamburg 11,9m 60,3m 1:5,1 
rer Brücke/Berlin..... 10,6m 41,5m 1:3,9 


ieser recht geringe Stich der Caprivibrücke 
ngt einen so großen Horizontalschub, daß 
Nachweis der erforderlichen Gleitsicherheit 
‘Widerlager große Schwierigkeiten bereitete. 
ch die Längsvorspannung ist es zwar möglich, 
Horizontalschub etwas zu verringern; dies ist 
ch nur wirtschaftlich bis zu einer Vermin- 
ng um etwa 10%. Hierbei mußte bereits in 
mitte ein zusätzliches positives Moment von 
‚Größenordnung des Eigengewichtsmomentes 
Kauf genommen werden. Durch die Vor- 
nung des Rahmens wird zwar der Schub etwas 
ier; sie bewirkt jedoch auch, daß der Rahmen 
mehr einem Balken nähert, also seine günstige 
menwirkung z. T. verliert. Die Gelenkpunkte 
ten aus diesem Grund wesentlich tiefer gelegt 
len, als dies bei dem früheren Stahlbogen der 
"war. Außerdem war zur Erzielung der erfor- 
chen :Gleitsicherheit eine starre Verbindung 
Rahmen-Fundamente mit den auf Beton- 
len gegründeten Endwiderlagern herzustellen, 
it 

die notwendige lotrechte Auflast vorhanden 
war und 

der aktive Erddruck über die gesamte Höhe 
bis zur Straßenoberkante in der statischen 
Berechnung voll angesetzt werden konnte. 


; ließ sich so eine Gleitsicherheit des Mittel- 
amentes von 1,96 erreichen (gefordert 1,50). 
den Erddruck noch wirksamer werden zu 
n, wurden nach Beendigung der Gründungs- 
iten noch Kiespfähle nach System Franki 
sr den Widerlagern gerammt (s. Bild 5). 


der statischen Berechnung wurden weder 
rechte noch waagerechte Verschiebungen der 
erlager verfolgt. Mit senkrechten Verschie- 
;en (Setzungen) des Rahmengelenks brauchte 
t gerechnet zu werden, weil die Bodenpres- 
en sehr gering sind, der Baugrund durch die 
ere Brücke bereits verdichtet war und außer- 
die neuen Auflasten nur wenig größer sind 
lie alten. Waagerechte Verschiebungen wurden 
h die geschilderten Maßnahmen ausgeschaltet. 
ı eine Widerlagerverdrehung kam nicht in 
e, weil keine Einspanung im Fundament 
anden ist. 

ie infolge der Brückenschiefe auftretenden 
ngungsspannungen bereiteten bei dem ge- 
ten Tragwerk keine Schwierigkeiten. Die Tor- 
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Bild 5a. Längsschnitt der Brücke 


straße 


OMMErINg 


NE 


mit Fahrbahnplaffe 


Wa 


| Ss 
| 5 S 
% I 
RE N) SS SS 
77 | ‚| S 
Fu S 
N S iS 
N-8/ | N] 
N SI I SS 
Wo iS 
Sen RS 
er / IS 
a SS. 0 
Y \ REN 
N N 
N N N NDS 
/N N N N 
N N \ NR 
N N N N 
RS) N N N N- 
EN N N N ' 
S $) N N N | 
— N N N N 
Sen rs 
Se N-004 N 004—-N 
Ss han Mrz osN 7 
zZ { N N 4 N 4 N I 
—S | N 005 N 051 7 SSR | 
2 N a: ei \ & 
& | N N=&8) N N 
—S | N N | N N 
Sa Sn N 
| \ N N N N 
08 Nr, N u 
NER N 08 N N 
NN u 
PS N N N = 
[ N N N 
I IR N N 
TR N N | 
| UN N N | 
IN N 
I N N 
I 
m \ 
N N 
I..N (aa 
\ N) 
l Mi 
N 
N 
N 


LELELEEL: 


S 
iS 
5 
E 
n 4 
9:0 
1 S 
3 
K= 
Q 


Bild 5b. Grundriß der Brücke ohne und mit Fahrbahnplatte 
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Bild 5c. Querschnitt der Brücke, in der Mitte und am Ende 


sionsmomente waren so gering, daß sie von dem Kastenquerschnitt 
ohne besondere Bewehrung aufgenommen werden konnten. 

Auf die Anordnung von Querträgern wurde mit Ausnahme der 
beiden Endquerträger ganz verzichtet, da einmal die vielen Ver- 
sorgungsleitungen die Ausbildung von Querträgern sehr erschwert 
hätten und zum anderen die Kastenträger sehr verdrehungssteif sind. 
Sie geben der mittleren Fahrbahnplatte noch in Feldmitte der 
Hauptöffnung eine 90 Yoige Einspannung und ermöglichen die Last- 
abtragung von schweren einseitig aufgestellten Einzellasten auf die 
beiden Kastenträger in genügendem Ausmaß. Die Wahl der Kasten- 
träger war außerdem erforderlich geworden wegen der stark wech- 
selnden Belastungen infolge Verkehrs, zusätzlichen Eigengewichts, 
Schwindens und Temperatur, Vorspannung vor und nach Kriechen 
und Schwinden. Durch die vorhandene große Kernweite wurden die 
Spannungen aus allen diesen verschiedenen Lastfällen so gering, daß 
selbst bei ungünstigstem Zusammentreffen die zulässigen Spannungs- 
werte für B 300 noch nicht erreicht werden. 

Haupttragwerk und Fahrbahnplatte sind für volle Vorspannung 
bemessen. Bei der Aufteilung des Brückenquerschnitts war für die 
Wahl der Stützweiten der Fahrbahnplatte die Tatsache maßgebend, 
daß im Mittelfeld etwa doppelt so viel Spannkraft benötigt wird wie 
in den Randfeldern und im Gehwegbereich. Dies war durch eine 
wechselweise Anordnung leicht zu erreichen; alle Quervorspann- 
glieder wurden je am freien Kragarm gespannt, bis über das Mittel- 
feld hinweggeführt und dort durch Aufspreizen der einzelnen Drähte 
verankert (s. Bild 6). Zur Anwendung kam das Spannverfahren der 
Philipp Holzmann AG [1]. Die Längsvorspannung wurde mit Hilfe 
von 100-t-Spanngliedern eingebracht, die aus 40 oval gerippten 
SIGMA-Drähten 9/4,2 mm der Güte St 145/160 bestehen und in 
rechteckigen Gleitkanälen unter Verwendung von Abstandhaltern 
verlegt sind. Für die Quervorspannung wurden 25-t-Spannglieder 
aus 10 oval gerippten Drähten der gleichen Stahlgüte in runden 
Gleithülsen verwendet. Die Anwendung runder Hülsen für die Quer- 
vorspannung entspricht einer Verfügung des Bundesverkehrsmini- 
sters, wonach in Fahrbahnplatten wegen der Gefahr des Auffrierens 
rechteckige Gleitkanäle nicht mehr eingebaut werden dürfen. Die 
ohne Abstandhalter in den Hülsen ungeordnet liegenden Quer- 
vorspannglieder erhielten eine umschnürte Besenverankerung, die 
sich bei dem oval gerippten Draht wegen der erforderlichen kurzen 
Haftlänge besonders gut anwenden läßt. Der Abstand der Quer- 
vorspannglieder in der Fahrbahnplatte ‚ beträgt 25 bzw. 50 cm, 
während in jedem Steg der Hauptträger 11 große Spannglieder an- 
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geordnet sind. Im Plattenbereich sind in Längsrichtung K 
Spannglieder eingebaut. Die Größe der Vorspannkraft schwankt 
einer Brückenhälfte zwischen rd. 2900 t in Riegelmitte und 19 
in den Seitenöffnungen. Trotz des Raumbedarfs der 11 Spanngli 


Bild 6. Vorspannbewehrung der Fahrbahnplatte 


von je 52 67 mm ließ sich der Beton einwandfrei einbringen 
rütteln. 

Der Spannkraftabfall infolge Kriechens und Schwindens ist 
diesem Tragwerk recht gering, denn dieser Abfall ist im wesentli 
durch die Zahl u bestimmt, die wie folgt von den Querschnittswe 
des Verbundquerschnittes abhängt: 


“ 1 Gr 
KZZR F, Er &)- 
Hohes Trägheitsmoment und verhältnismäßig geringer Spanns 
querschnitt infolge hoher zulässiger Spannungen wirken sich 
besonders günstig aus. Der Abfall der Spannkraft beträgt dı 
schnittlich 5%, er weicht über die Brückenlänge um ein wenig 
oben oder unten davon ab. 

In Anbetracht der vollen Vorspannung wurde auf eine besor 
Dichtung der Fahrbahn verzichtet; die Platte erhielt im Fahrb 
bereich eine 4 cm dicke Verschleißschicht aus Gußasphalt, die 
bahn eine solche von 2 cm. Die Fahrbahn hat ein Längsgefälle 


1:40 bis 1:60 und 1:100 Quergefälle. Die Gehwege entwä 
nach dem Bordstein unter 1: 50. 


En ein Bombenschaden an dem nördlichen Widerlager aus- 
ert worden war, wurde der alte Beton an den Rahmen-Wider- 
-n (Hauptfundamente) insoweit aufgebrochen, als es zur Unter- 
ng der Fußpunkte für die Rahmengelenke erforderlich war 
d 5a). Gleichzeitig damit wurde das Erdreich zwischen dem 
ptfundament und den Pfahlreihen der Endwiderlager unter 
serhaltung ausgehoben. 
n das Gewicht der Endwiderlager nutzbar zu machen, mußten 
"unterfahren werden. Dazu wurde auf der Nordseite der Raum 
>»hen den beiden Pfahlreihen unter dem Endwiderlager aus- 
ben und mit Beton ausgefüllt. Dieser Beton wurde über die ganze 
e des Fundaments (etwa 25m) nach einem Einschleuderver- 
'n ähnlich einer Torkretierung mit Hilfe eines Johny-Gerätes 
umatisches Betontransportgerät) eingebracht. Hierbei wurde der 
n durch eine Rohrleitung gepreßt und stoßweise auf etwa 
; 4 m Entfernung mit Hilfe von Druckluft ausgeblasen. Es ent- 
1 so ein sehr dichter Beton, weil für den Transport mit Hilfe des 
tes kein größerer Wasserzementwert als für den üblichen Beton- 
eb erforderlich ist. Dicht unter dem alten Fundament wurden 
starke Rohre eingelegt, durch die später vor dem Beginn der 
;svorspannung Beton eingepreßt wurde. Der übrige Zwischen- 
ı zwischen dem alten Bogenfundament und dem Endwiderlager 
le gleichfalls mit Beton ausgefüllt. 


n südlichen Widerlager zeigte sich beim Aufgraben eine derart 
te Lagerung des Erdbodens zwischen den alten Rammpfählen 
auch ein so dichter Anschluß an die Unterfläche des Widerlagers, 
man von einem Ausschachten des Bodens zwischen den Ramm- 
len und Einbringen von Beton absah. Es wurden lediglich der 
chenraum, wie beim nördlichen Widerlager, mit Beton verfüllt 
am Anschluß an das obere Widerlager ?/,’’ Rohre verlegt, durch 
päter ebenfalls Beton eingepreßt wurde. 


ırch diese Maßnahmen ist die erforderliche Gleitsicherheit von 
sewährleistet; die statische Berechnung weist — wie bereits 
hnt — eine solche von 1,96 aus. Hierbei wurde die Scherfestig- 
der Betonpfähle in der Gleitfuge nicht herangezogen. Um nun 
; Sicherheit in jedem Fall erreichen zu können, wurde als zusätz- 
Maßnahme von den als Gutachter bzw. Prüfer hinzugezogenen 
en Prof. Dr.-Ing. Lorenz und Prof. Dr.-Ing. Koepcke (beide 
der Techn. Universität Berlin) in Anbetracht der Empfindlich- 
des Bauwerks gegen Widerlagerverschiebungen vorgeschlagen, 
rammpfähle nach Art der Franki-Pfähle anzuordnen. Diese Maß- 
ne wurde von der Bauverwaltung gutgeheißen und, da sie, wenn 
statisch nicht unbedingt erforderlich, doch die Gleitsicherheit 
Jamit die Sicherheit des Bauwerks insgesamt um ein Wesentliches 
ufsetzte, besonders vergütet. Die Kiespfähle wurden 1 m hinter 
oberen Widerlagern in einer Reihe mit 1,60 m Abstand ange- 
et. Sie sind 10 m lang und reichen etwa bis zur Gründungssohle 
Hauptfundamente. Diese Arbeiten zur Verbesserung der Grün- 
sverhältnisse wurden (mit Ausnahme des Verpressens) in den 
ıten November 1954 bis Februar 1955 durchgeführt. 


‚ehrgerüst 

eichzeitig mit den letzten Gründungsarbeiten an den Rahmen- 
amenten begann das Rammen der Pfähle für das Lehrgerüst, 
dem Trümmerreste der alten Brücke durch Taucher beseitigt 
en waren. Für die beiden zur Aufrechterhaltung der Schiffahrt 
derlichen Öffnungen von 13 : 3,80 m wurden 3 starke hölzerne 
e geschlagen, deren Lage die bereits vorhandenen Joche der 
rücke — etwa 15 m spree-aufwärts — bestimmten. Das Durch- 
n dieser verhältnismäßig kleinen Öffnungen — noch dazu in 
"Flußkrümmung — war besonders für längere Schleppzüge recht 
ierig. Daher wurde nach wiederholter Beschädigung der Dalben 
Leitwerke während des Baues zum Schutz des Lehrgerüstes ein 
ierdienst mit Koppelstellen für Berg- und Talfahrt eingerichtet. 


dem nicht befahrenen Teil der Spree wurden weitere schwächere 
e gerammt. Insgesamt wurden einschl. Leitwerk und Dalben 206 
n. lange Pfähle (2 i.M. 25cm) geschlagen. Die Rammtiefe 
ig i.M. 4 m. 

‚er dem Pfahlrost eingebaute Spindeln trugen die stählernen 
- und Längsträger und dienten zur Feineinstellung der Höhen- 
der Bauwerksunterkante sowie zum Absenken des Gerüstes 


a wurden von einem Derrick une wobei dur besondeı 
Maßnahmen der beim Verschieben der Träger auf dem Lehrge 


und z.T. auch beim Heben entstehende Horizontalschub aufge- 


nommen werden mußte. Bild 7 zeigt die Einrüstung der Brü 


Bild 7. Einrüstung der Brücke 


7.3 Überbau 
Außer den mit der Brückenschiefe sowie dem Anschluß der schrägen 


Stiele an den Riegeln verbundenen Schwierigkeiten bot die Aus- 


führung der Schalung — unter weitgehender Verwendung von Hico- 


Trägern und Poloplatten — sowie das Verlegen der schlaffen Be- 


wehrung und der Spannglieder keine Besonderheiten. 
Der Beton mußte der Eigenart sowie der geringen Konstruktions- 


höhe des Bauwerks entsprechend in mehreren Abschnitten eingebracht 


werden, so daß sich der Betoniervorgang über fast 3 Monate 
hinzog. 

Noch während der Arbeiten am Lehrgerüst begann das Betonieren 
der Schrägstiele. In die Ufermauer bzw. Widerlager eingelassene 
starke Zuganker sicherten das die Stiele tragende Gerüst gegen ein 
Verschieben in Brückenlängsrichtung infolge des Schubes der Beton- 
auflast. Der untere, bis etwa in Höhe der Ufermauer mit Vollquer- 
schnitt ausgebildete Teil der Schrägstiele wurde durch eingelegte 
4 cm dicke Korkplatten in der Widerlagerwanne verdrehbar gelagert. 
Bei dem als Hohlksten ausgebildeten oberen Teil der Stiele mußten 
aus arbeitstechnischen Gründen zuerst die untere Platte und dann 
einige Tage später die Seitenwände mit oberer Platte betoniert 
werden. Arbeitsfugen wurden senkrecht zur Stützlinie angeordnet. 


Aus den gleichen Überlegungen wurden ebenfalls die unteren Platten 
beider Hauptträgerhohlkästen zuerst betoniert. In Abständen von 
etwa 8 m angeordnete 20 cm breite in Querrichtung durchgehende 
Fugen (s. Bild 8), die nach dem Betonieren der Längsträger ge- 
schlossen wurden, verhinderten Schwindrisse sowie bei den späteren 
starken Lehrgerüstdurchbiegungen in der Schiffahrtsöffnung (5 cm) 
unzulässige Spannungen und Risse. Hauptträger, Fahrbahn und 
Kragplatte wurden in durchgehendem Betrieb von der Mitte aus 


Bild 8. Untere Platte des Hohlkastens mit Bewehrung und Betonierfugen 


betoniert, wobei der offen gebliebene 5,50 m breite Streifen zwischen 
beiden Hauptträgern (Betonierfugen im Momentennullpunkt der 
7,50 m weit gespannten Platte) unmittelbar darauf geschlossen 
wurde. Während dieses letzten Betoniervorgangs war der Verkehr 
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auf der Spree für Kähne und Schleppzüge 4 Tage gesperrt, um 
_ eine Störung des frischen Betons auszuschließen. 

Die Vielzahl der Betonierabschnitte hat sich sehr günstig auf 
schnelles und einfaches Verarbeiten sowie letzten Endes auf die 


sr _ Betongüte ausgewirkt. Auch bei eingehender Prüfung ergaben sich 
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konnte die Erfahrung bestätigt werden, daß leichtes Besprühen des 
noch plastischen Betons die Bildung von Oberflächenrissen in der 


keinerlei Beanstandungen. Während des Betonierens bei großer Hitze 


Fahrbahn stark vermindert. 
Insgesamt wurden etwa 1050 m? Beton verarbeitet. Die gefor- 
derten Festigkeiten des Bauwerksbetons — für die Stiele B 300, für 
die Hauptträger B450 — wurden überschritten, die erreichten 


lagen i.M. bei 430 bzw. 540 kg/cm?. 


7.4 Einleiten der Vorspannung 

_ Da für die Fahrbahnplatte statisch nur ein Beton B 300 erforder- 
lich war, konnte schon 10 Tage nach dem Betonieren des zuletzt 
eingebrachten Mittelstreifens der Fahrbahn mit dem Spannen der 
Quervorspannglieder begonnen werden. Dabei wurden Spannweg 
und Pressendruck laufend aufgeschrieben. Dieser Vorgang dauerte 
etwa 14 Tage einschl. aller dazu erforderlichen Vorbereitungen. An- 
schließend wurden die erwähnten ®/,”-Rohre unter den Widerlagern 
verpreßt und die nötigen Vorbereitungen für den Beginn der Längs- 
vorspannung getroffen. Diese begann 5 Wochen nach Beendigung 
des letzten Betonierabschnittes. Zunächst wurden von jedem Steg 8 
der vorhandenen 11 Spannglieder weitgehend gleichmäßig von beiden 
Seiten angespannt. Die 8 Spannglieder waren erforderlich, damit 
unter dem Eigengewicht und der Vorspannung an keiner Stelle Zug- 
spannungen auftreten konnten. Auch hier wurde laufend Protokoll 
über den Spannvorgang geführt. Nach Aufbringen der Teilvorspan- 
nung wurde das Lehrgerüst abgesenkt. Es war bei dieser Brücke eine 
Eigenart des Systems, daß der Überbau sich nicht vom Lehrgerüst 
abhob wie bei üblichen Durchlaufträgern, sondern daß sämtliche 
Spindeln erst um ein erhebliches Maß abgelassen werden mußten, 
bis sich die Brücke frei trug. Die Erklärung für diese Tatsache liegt 
in der plastischen Verkürzung des Rahmenriegels unter gleichzeitiger 
Verdrehung der Stiele infolge Vorspannung. Die aufgetretenen 
größten Durchbiegungen betrugen 21 mm und blieben damit durch- 
aus im Rahmen der vorher berechneten. 


7.3 Messungen beim Spannen 

Während des Anspannens der letzten 3 Spannglieder eines Steges 
wurden besondere Messungen durchgeführt. Diese bezogen sich bei 
einigen Gliedern nur auf das Einleiten der Ziehkraft, während bei 
2 Gliedern der Dehnweg in Feldmitte genauer gemessen wurde. Bei 
dem Spannverfahren der Philipp Holzmann AG. werden die einzelnen 
Spanndrähte — beim 100-t-Glied 40 einzelne Drähte — in einem 
Ziehkopf gefaßt, an dem mittels Wangen und Bolzen eine Spindel 
befestigt ist, die durch die Hohlkolbenpresse durchgesteckt und mit 
einer schweren Mutter gehalten ist. Die gesamte Spannkraft wird über 
diese Presse auf die Spindel übertragen und dann über den Ziehkopf 
an die einzelnen Spanndrähte abgegeben. Um die eingeleitete Kraft 
überprüfen zu können, braucht man nur an der Spindel eine nach 
Kraft oder Pressendruck geeichte Meßvorrichtung anzubringen und 
kann damit an jedem beliebigen Spannglied Messungen durchführen. 
Über die Gleichmäßigkeit der Spannung aller gespannten Drähte ist 
an anderer Stelle [2] schon berichtet worden. 


Hauptziel dieser Messungen war die Bestimmung des im Bauwerk 
vorhandenen Reibungsbeiwertes u. Man baute dazu an beiden Seiten 
des zu messenden Gliedes Spannvorrichtungen mit geeichten Spann- 
spindeln ein. Dann wurde von einer Seite aus gespannt und an beiden 
Seiten gleichzeitig die Kraft abgelesen. Aus den bekannten Um- 
lenkwinkeln, der Spanngliedlänge und der Reibung im Verankerungs- 
körper (die besonders bestimmt wird) kann dann der Reibungs- 
beiwert gefunden werden. Dieser wurde bei den Messungen i.M. 
zu u — 0,26 ermittelt. 


Die Messung selbst erfolgte auf elektrischem Wege [3] durch Auf- 
zeichnung der Spindeldehnung mit Hilfe von Meßstreifen und einer 
Philips-Meßbrücke vom Typ PR 2000 S/01, die die gefundenen Werte 
automatisch aufschreibt. Dabei wird in kurzen Zeiträumen von der 
einen Spindel (Ziehseite) auf die andere Spindel (nicht gespannte 
Seite) umgeschaltet. Da die beiden Spindeln bei gleicher Kraft 
infolge geringer Unterschiede nicht die gleiche Dehnung haben, ist 


noch eine Korrektur des Me 
erforderlich. 


Bild 9 zeigt das Meßdiagramm für probeweises Ansp nnen 
100-t-Spanngliedes von einer Seite aus bis zum größtm gl 
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Bild 9. Meßdiagramm 


Spannweg. Hierbei waren 55 t erreicht, sodann wurde wieder 
gelassen. Sowohl beim Anspannen wie auch beim Ablassen war 
Umsetzen auf die Ratschenmutter erforderlich, das — wie aus 
Diagramm hervorgeht — einen geringen Spannkraftverlust zur 
hat. Außerdem zeigt das Diagramm, daß während des Nachlas 
die Kraft auf der Ankerseite solange konstant bleibt, bis die 
kraft einen der Reibung entsprechenden kleineren Wert erre 


erst dann nimmt auch sie ab. ö 
% 


Außerdem wurde bei 2 Spanngliedern die Bewegung des Dr 
bündels an je 2 nahezu in Riegelmitte angeordneten Fenstern wähı 
des Spannvorganges beobachtet. Hierbei konnte eine vollkom 
gleichmäßige Bewegung aller Drähte festgestellt werden. Die Mess 
der gegenseitigen Verschiebung an den Fenstern (Lage je 5 m 
Riegelmitte nach beiden Richtungen) ergab einen Dehnweg 
4,0 cm, der bei 10 m Meßlänge einer Kraft von 100t entspri 
Dabei wurde an den Ziehenden die zulässige Stahlspannung 
gehalten. j 


H' 


7.6 Restliche Arbeiten 


Sämtliche Spannglieder wurden nach dem Spannen zunächst 
Wasser durchgespült und anschließend mit Zementmörtel verpı 


Bild 10. Aufgestemmtes 100-t-Spannglied 


Bild 10 zeigt ein in Brückenmitte seitlich aufgestemmtes 100-t-G. 
sämtliche Drähte sind 40 m von der Einpreßstelle entfernt gut 
hüllt. Wasserabscheidungen wurden nicht festgestellt, die Festig 
des Mörtels war bereits nach 5 Tagen ausreichend. 


die Brücke im Stadtgebiet liegt, wurde auf eine steinmetz- 
Behandlung der Außenflächen nicht verzichtet, obwohl der 


! 
n eine sehr gleichmäßige Ansicht aufweist. Die Außenseiten der 
en wurden gespitzt, die Konsolen gestockt und die Gesimse 
rriert. Die Widerlager wurden nach dem Umbau torkretiert und 
an mit einem Edelputz versehen. Bild 11 zeigt die neue Brücke. 
e Brücke erhielt ein verhältnismäßig leichtes pfostenloses Stab- 
ıder. Zwei geschwungene Treppenläufe ermöglichen den Zugang 
en Uferpromenaden, die nunmehr beiderseits angelegt werden, 
end die auf der Nordseite geplante Ladestraße nicht gebaut 


Bild 11. Neue Caprivibrücke 


Die Brücke wird nach Abschluß der umfangreichen ie ng 
legungen im Frühjahr 1956 dem Verkehr übergeben werden. 
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7.7 Gesamtkosten 

Die Kosten des Bauwerks einschl. aller Nebenarbeiten wie Be 
leuchtungsanlage, Geländer usw. sowie einschl der Verwaltungs 
kosten belaufen sich insgesamt auf 1060 000.— DM. Das sind bei 
1870 m? Grundfläche 565 DM/m?, 


Schrifttum: 


[2] B. u. St. 1955, Heft 1, S. 12. 
[2] B. u. St. 1954, Heft 11, 5.266. 
[3] s. Industrie Elektronik 1955, Heft 3/4, 3.27. 


Vorgespannte Freileitungsmaste 


Von Dipl.-Ing. Paul Vajda, Budapest 


DK 624.97.012.46 Vorgespannte Maste 


orbemerkung 

ı Jahre 1950 wurde unter Leitung des Ungarischen Forschungs- 
utes für Elektrische Energie eine Arbeitsgemeinschaft zur Ent- 
lung von Leitungsmasten aus vorgefertigten und z. T. vorge- 
nten Stahlbetonteilen gebildet, mit der Aufgabe, einen Teil der 
ren Mastbauarten aus Holz oder Stahl zu ersetzen. Hierfür 
en die Vorarbeiten zur Entwicklung baureifer Ausführungs- 
» unter der Leitung des Verfassers durchgeführt. Die statische 
beitung der weiteren Pläne hat Mitte 1955 das Ungarische 
tut für Bauwissenschaft von der früheren Arbeitsgemeinschaft 
ısammenarbeit mit den elektrotechnischen Fachleuten des For- 
ıgsinstitutes für Elektrische Energie übernommen. 


chstehend berichten wir über die erste, zwischen 1950 und 1955 
ılaufene Stufe der Entwicklungsarbeit. 


5 Arbeitsgemeinschaft studierte die in Ungarn und im Ausland 
r angewandten Freileitungs-Masttypen aus Holz, Stahl und 
beton. Hierzu sei auf das am Schluß angegebene Schrifttum 
‚wiesen. Das Ergebnis der Studien war die Feststellung, daß bei 
en und mittleren Spannweiten' vorgespannte Maste aus Beton 
orteilhaftesten sind, da sie gegenüber den gebräuchlichen Holz-, 
- und Stahlbeton-Masten mit schlaffer Bewehrung folgende 
ile haben: 

Vergleich zu Holzmasten ist ihre Lebensdauer mehr als die 
elte. Den Stahlmasten gegenüber ermöglichen sie etwa 70% 
ırnis an Stahl. Den Stahlbeton-Masten mit schlaffer Bewehrung 
über haben sie etwa 30% weniger Stahl, kleineres Gewicht, 
re Transportmöglichkeit und Sicherheit gegen Rißbildung. 


2. Masttypen 

Die Arbeitsgemeinschaft arbeitete die Versuchs- und Ausführungs- 
pläne sowie die Herstellungsweise folgender Masttypen und Füsse 
für Holzmaste aus: 


2.1 Tragmaste 

Als erster wurde der Tragmast für 35 kV Leitungen ausgearbeitet, 
da für ihn der größte Bedarf vorlag. Die Studienkommission hat 
14 verschiedene Ausführungsformen untersucht und sieh für den 
Masttyp mit in beiden Richtungen sich verjüngendem I-förmigen 
Querschnitt und Versteifungsrippen (Bild 1) entschieden, weil er sich 
sowohl in wirtschaftlicher und statischer Hinsicht als auch in der 
Herstellung als der günstigste erwies. Mit diesem Masttyp wurden 
inzwischen in Ungarn schon mehrere 100 km Freileitungslinien erbaut. 

Unter Zugrundelegung des Mastes für 35-kV-Leitungen wurden in 
ähnlicher Bauart, aber für kleinere Belastungen die Tragmasttypen für 
20-kV- und für Niederspannungs-Leitungen entworfen. (Bild 2 u. 3). 
Der Mast für 20-kV-Leitungen wird bereits fortlaufend hergestellt, 
dagegen ist der Mast für Niederspannung derzeit noch in Entwicklung, 


2.2 Füße für Holzmaste 

Die Lebensdauer des im Boden stehenden Teiles des Holzmastes ist 
besonders kurz; deswegen benutzt man schon seit längerer Zeit vor- 
gefertigte Stahlbeton-Mastfüße. Um ihr Gewicht zu verringern, 
wurden Entwürfe für vorgespannte Mastfüße ausgearbeitet. 
Bild 4 zeigt den Mastfuß für 60-kV-Leitungen. Dieser Fuß hat einen 
X-Querschnitt und ist mit Schraubenbolzen am Holzmast-Paar be- 


festigt (Bild 4). Die Serienherstellung und der Einbau dieser Füße 
war erfolgreich. 


under Niederspannungs-Leitungen wur 
Füße mit U-Querschnitt entworfen. Dies: 
sind ebenfalls mit Schraubenbolzen am 


7 Typen vo 
Leitungsrichtung, 
ı a 
elon- } 
ge Schnitt 4-4 


Zementmortel 


SchniiA-A 


schnitt B-B 


ß 20/27 
Far Bild 1. Tragmast für 35-kV-Leitungen Bild 2. Tragmast für 20-kV-Leitungen Bild 3. Tragmast für Niederspannungsleitungen 
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-  Holzmast befestigt. Die Versuchsherstellung dieser Typen ist jetzt Grundplatten, Querträger und Ausrüstungen ist in der Tafel n 

im Gange (Bild 5). enthalten. 2 
2.3 Absp ie Im folgenden werden die Konstruktion und Herstellung 
Ben € 5 : Tragmastes von 35-kV-Leitungen und die Erfahrungen beim ] 
Später wurde auch die Herstellung der in geringerer Anzahl vor ausführlicher beschrieben. Die anderen erwehuch 
Longsschnitt Füße werden in ähnlicher Weise hergestellt. EB 

4- Holzmast z h 

= Schnitt 4-A RE 


vorgeferti, 
4 Sta, ya ci 


Bild 4. Fuß für Holzmaste von 60-kV-Leitungen 
vorgespannfe 
Säulen 


kommenden Abspannmaste aus Spannbetonfertigteilen vorgesehen. 
Als erster wurde der Abspannmast im Winkelpunkt für 20-kV- 
Längsschnitt Leitungen entworfen. 
s Er besteht aus 3, in 
Pyramidenform ge- 
stellten, vorgespann- 
ten Säulen, ferner aus 
einem vorgefertigten 
Stahlbeton- Querträ- 
ger und 3 vorgefertig- 
ten Stahlbeton-Kelch- 
1. fundamenten (Bild 6). 
1205/42 .295_,| Der Versuch mit die- 
178/20) 178) ser Bauart ist im 


Bild 5. Fuß für Holzmaste von 20-kV-Leitungen Gange. 


(Die eingeklammerten Maße gelten für i } i 
unge ng) g Bild 6. Abspannmast im Winkelpunkt von 20-kV-Leitungen 
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3. Der Tragmast für 35-kV-Leitungen 
3.1 Mastbauart (Bild 1) 

Die 3 Aludur Leitungen von 95 mm? Querschnitt sind an Porzel 
Isolatoren, die auf den Eckpunkten eines gleichschenkligen Dreit 
liegen, befestigt. Zwei Leitungen liegen auf dem Querträger, 


2.4 Allgemeine Angaben 


Die vorgespannten Teile aller erwähnten Masttypen und Füße 
werden aus Beton B 400 auf einer 60 m langen Bahn mit Dampf- 
erhärtung in Stahlschalung angefertigt. Zum Vorspannen werden 
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Type 


'agmast für 35kV 2,0 


En - „20V 


ast für Nieder- 
spannung ...... 


astfuß für 60kV | 4,2 


” » 20 kV 


» für Nieder- 
spannung ...... 


bspannmast im 
Winkelpunkt für 
BIRVE Re on 


e auf der Spitze 
Mastes (Bild 7). 
sr Mast besteht 
3 vorgefertigten 
ptteilen: der 
espannten Mast- 
», dem Stahlbe- 
Querträger und 
Grundplatten. 
vorteilhafteste 
astabstand ist 
m, bei dem man 
Kostenminimum 
Mast, Isolatoren 
Leitung erhält. 
sanze Länge des 
tes ist 12 m, wo- 
2 m in der Erde 
en. 
er Mast hat ei- 
nach oben in 
en Richtungen 
verjüngenden 
migen Quer- 


genommenes 
Biegemoment 


tm 


90 


12,0 
10,85 


9,0 
4,3 
3,2 


2,8 


Tafel I. Merkmale der Leitungsmaste und Mastfüße 


Baustoffbedarf 
Beton | Bewe 
vorge- 
spannt 


schlaff 


m3 


kg 


1170 | 0,47 | 51,7 | 13,1 


750 | 0,30 | 29,8 7,0 


500 | 0,20 19,4 4,5 
700 | 0,28 | 29,2 | 21,8 
400 | 0,16 | 11,0 | 13,5 


270 | 0,11 8,8 11,3 


1570 | 0,63 | 51,4 | 24,3 
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Bild 7. Tragmast für 35-kV-Leitungen nach Aufstellung 


itt, unten 32x44 cm, oben 14x18 cm Außenmaß, mit einem 
a dieken Steg und 5 bis 7 cm dicken Flanschen. Im oberen 
iche von 1,50 m und im unteren von 0,50 m Länge geht der 
mige Querschnitt in einen vollen viereckigen über (s. Bild 8 u. 9). 


Bild 8. Mastspitze von 35-kV-Leitungen 


Der Querträger ist 
ein 1,90 m langer 
Stahlbetonbalken 
mit vollem vierecki- 
gem Querschnitt. In 
der Mitte hat er ein 
Loch von 20/24 cm. 
Durch dieses Loch 
wird der Querträger 
über den Mastkopf 
gezogen; die verblei- 
bende Fuge wird mit 
Zementmörtel ver- 

gossen. 

Die Grundplatten 
sichern die Einspan- 
nung des Mastes in 
der Erde. Die untere 
Stahlbeton-Grund- 
platte hat eine 
Fläche von 1 m 
x 0,5 m, die obere 
von 1mx1 m; beide 
sind 6 bis 10 cm 
dick. Einbetonierte 


gene Schraubenbolzen sichern die Verbindung der Grundplatten 


dem Mast (Bild 1 u. 9). 


r Vorspannung des Mastes werden 28 hochwertige Stahl- 
te & 5 mm verwendet. Im ungewellten Zustande sollen die 
Idrähte eine ‚Zugfestigkeit von 15 000 kg/cm? und eine Bruch- 


Güte 50,35B ver- 


dehnung von zumindest 4% aufweisen. Die mechanisch 

Vorspannung soll 10 500 kg/cm? betragen. Das Wellen der Stahl- 
drähte dient einer 
besseren Haftung 
im Beton. Für die 
schlaffe Bewehrung 
werden diegebräuch- 
lichen Durchmesser 
von Betonstahl der 


wendet. Der Mast 
ist aus Beton B 400, 
der Querträger und 
die _Grundplatten 
sind aus Beton B 280 
angefertigt. 


Bild 9. Mastfuß von 35-kV-Leitungen 
3.2 Bemessung 2 


Der Belastung liegen die in Ungarn gültigen Freileitungs-Vor- 
schriften zugrunde: Aus Winddruck auf Maste und Querträger in 
der Leitungsrichtung, im Einspannungs-Querschnitt 0,5 m unter 
Erdboden, max M, = 2tm; aus Winddruck auf den Mast und die 
drei 170m langen Leitungen, rechtwinklig zur Leitungsrichtung, 
max M, = 6,6 tm. 

Bei der Bemessung wurde von folgenden Werten ausgegangen: 


a) Beton 
Würfelfestigkeit nach 28 Tagen W,, = 400 kg/cm? 
Elastizitätsmodul E, = 380 000 kg/cm? 
Schwinden 2 2 05595 
Kriechzahl Dar a5 
Zulässige Druckspannung O4 = 220 kg/cm? 
Zulässige Zugspannung Oz = W kg/em? 

b) Spannstahl 
Durchmesser 5 mm 
Bruchfestigkeit og = 15 000 kg/em? 
Fließgrenze or = 13 000 kg/cm? 
Vorspannung G.u = 10 500 kg/cm? 
Elastizitätsmodul E, = 1700 000 kg/cem? 
Kriechen des Stahles Es — 03 


A 0g, = 1360 kg/em? 


Die nach vorstehenden Belastungs- und Festigkeitsangaben er- 
rechneten Grenzwerte der Betonspannungen sind folgende: 

“‘a) nach Vorspannung mit voller Vorspannkraft: 
im obersten Querschnitt des Mastes: 0 = — 208 kg/cem? 
im Einspannungsquerschnitt: 0 = — 111 kg/cem? 

b) Aus dem Moment M, = 6,6tm bei ver- 
verminderter Vorspannkraft im Ein- 
spannungsquerschnitt: 


Spannungsverlust des Stahles 


__ $—203 kg/cm? 
%7 | + 17kg/em? 
Auf Grund der an den Betonwürfeln und Stahleinlagen durchge- 
führten Druck- und Zerreißversuche ergab sich in der y-Richtung des 
Einspannungsquerschnittes 
das Bruchmoment: 13,6 tm, 


das Rißmoment: 8,65 tm. 
Dementsprechend ist die Sicherheit 
gegen Bruch ee — 2,06 
6.60 2 
, 8,65 
gegen Risse ET 1,31, 


Die zentrische Vorspannung, der nach unten ausscherende Beton- 
querschnitt und die Bügel bieten Sicherheit gegen Scherspannungen, 
die am unteren Teil des Mastes entstehen. 

Der Mast ist auch für die Beanspruchungen beim Transport be- 
messen. Er kann — bei lotrechter Stellung des Stegs — sowohl an 
beiden Enden als auch im Schwerpunkt gelagert oder gehoben werden. 

Die Abmessungen der Grundplatten sind so festgelegt, daß die 
Einspannung des Mastes auch bei schlechterem Erdboden gesichert 
ist. 

Die aus dem Einspannungsmoment M, — 6,6tm entstehende 
durchschnittliche Bodenpressung beträgt: 

bei der unteren Grundplatte 1,4 kg/cem?, 
bei der oberen Grundplatte 0,7 kg/cm?, 
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3.3 Herstellung h 
Die Maste werden im Budapester Betonwerk für Spannbeton- 


Fertigbauteile folgendermaßen hergestellt (Bild 10): 
Vorspannung: Es wird im Spannbett vorgespannt. Die Vor- 

spannbank ist 60 m lang, mit U-förmigem Stahlbetonquerschnitt. 

An dem einen Ende der Bank befindet sich die Einrichtung für das 


RL Da 


Bild 10. Vorfertigungsbetrieb mit Spannbänken 


Spannen mit den hydraulischen Pressen (Bild 11). Die Stahldrähte 
von & 5 mm werden — bevor man sie in die Vorspannbank legt — 
gewellt. Hierfür wird der Draht zwischen zwei Zahnrädern durch- 
gezogen, wobei Wellen von 30 mm Länge und 2 mm Höhe entstehen. 


Bild 11. Einrichtung zum Vorspannen 


Nach dem Spannen verringert sich die Wellenhöhe auf etwa ein 
Zehntel ihres ursprünglichen Wertes; hieraus wächst dieDehnung des 
Drahtes auf etwa die doppelte Länge gegenüber einem ungewellten, 
glatten Drahte an. Nach dem Spannen mit 10500 kg/cm? und auch 
bei wiederholter Anspannung bleibt der Draht im gleichen Maße 
elastisch. Durch die Wellung vermindert sich die Zugfestigkeit um 
etwa 3%o. 

Langjährige Erfahrungen haben ergeben, daß die Wellung des 
Drahtes von 5 mm & bei einer Betongüte von mindestens B 400 und 
entsprechender Überdeckung eine völlig haftsichere Verankerung ge- 
währleistet. Die Drähte sind in den Vorspannköpfen mit Hilfe von 
Platten und Keilen nach dem Verfahren von Magnel eingespannt; 
sie werden mit 10 500 kg/cm? angespannt. Vor dem Betonieren wird 
der aus dem Kriechen des Stahles entstandene Spannungsverlust 
durch Nachspannen ausgeglichen. 


Schalung: Die Schalungen sind mit Stahlplatten von 3 mm Dicke 
hergestellt und bestehen aus 3 m langen Teilstücken, die mit Schrau- 
ben und Haken untereinander und mit der stählernen Grundplatte 


des Spannbetts verbunden werden. Der Steg des I-förmigen Mastes 
steht lotrecht. 


Betonieren: Nach dem Spannen der Drähte wird der mit Klein- 
wagen geförderte Beton in die Schalung eingebracht. Zur Herstellung 
des BetonsB 400 wurde Kiessand verwendet, und zwar mit Zugabe von 
450 kg/m? Zement, Marke C 600, und einem Wasserzementwert von 
0,40. Der Zement C 600 hat nach der ungarischen Normenprüfung 
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nach 28 Tagen eine Druckfestigkeit von 600 kg/cm? und eine Z 
festigkeit von 35 kg/cm?; er ist der beste ungarische Zement. 

Verdichtung erfolgt mit Rüttlern, die auf dem oberen Teil der Se 
lung fest angebracht sind. Nach dem Rütteln werden die Vorag a 
bänke mit wärmeisolierenden Platten abgedeckt und- der Be 
8 bis 10 Stunden lang mit gesättigtem Dampf von 80—90° C gehä r 
Sobald der Beton eine Druckfestigkeit von mindestens 320 kg 

erreicht hat, werden die Vorspannung gelöst, die Drähte bei denM 
enden durchgeschnitten und die Schalung entfernt. Danach wer 
die Maste an den zwei Hebebügeln mit Kran gehoben und abtra 


portiert. 


.4 Bruchversuche 

i ne Nachweis der Tragfähigkeit des Mastes wurde durch B: 
versuche erbracht. Hierfür waren die Maste teilweise im Bo 
versetzt und teilweise waagerecht gelegt worden. Bei den let 
Versuchen sicherten zwei aus einem Stahlbetonfundament hera 
ragende Stahlträger die Einspannung des Mastes (Bild 12). Die 
der Mastspitze wirkende Zugkraft wurde durch einen Flaschen 
erzeugt und mit einem Dynamometer gemessen. Bei den Versu 
wurden die elastischen und bleibenden Formänderungen bei 
einzelnen Belastungsstufen, sowie die Größe der Riß- und B 
momente bestimmt. 


Bild 12. Bruchversuch des Mastes 


Nach den Ergebnissen der Bruchversuche kann die wahrscheinlie 
Tragfähigkeit der Maste durch folgende Gleichungen berech& 
werden: j: 
Durchschnittliches Bruchmoment für den Einspannungsquerschä 


M,.= ZM;n. 


Te re 


Die Maste genügen den Anforderungen, wenn der wahrscheinlie 
geringste Mittelwert des Bruchmomentes : 


beträgt, wobei 


‚_ 2m 
| n—l i 


In diesen Gleichungen bedeuten M, das errechnete und M; das] 
den einzelnen Bruchversuchen bestimmte Bruchmoment, n die Zi 
der geprüften Maste, s die mittlere Streuung der Meßergebnisse; & 
Faktor m ist 2. Die Tafel II gibt einen Vergleich der Mittelwerte & 
im Jahre 1952 mit 11 Masten durchgeführten Bruchversuche mit d 
errechneten Werten. Die Ergebnisse beweisen die richtige Bemessu 
und die Güte der Herstellung. 


Tafel II. Ergebnisse der Bruchversuche 


Eirrechnere nrerte Durchschnitts-Werte 
der Versuche 
tm | tm tm | tm 
Nutz-Moment ersten KR 6,6 — _ _ 
Riß- N... 8,65 1000), 8,50 980] 
Bruchsi 7.1.0 en 13,60 100%), 14,04 1030] 
Riß-Sicherheit cc. 1,31 1000], 1,29 980] 
Bruch] 0.21... 2,06 1000], 2,12 1030 


Transport und Aufstellen 

aden und Transport 
eim Verladen und Transport der 12 m langen, 1250 kg schweren 
e soll der Steg lotrecht stehen. Der Mast wird aus der Vorspann- 
mit einem Kran von 3 t Tragfähigkeit gehoben und zum Ende 
Halle, von dort weiter mit Kleinwagen auf den Verladeplatz 


dert. Hier wird er mit Hilfe eines Autokranes in Waggons 
aden, 


Bild 14. Aufrichten des Mastes mit Holz-Hebebock 


stellen 

"der Leitungsstrecke wird der Mast in der Nähe der Baugrube 
Böcke gelegt. Dann werden der Querträger und.die Grundplatten 
;esetzt. Nachdem die Verbindungen mit Zementmörtel ausge- 
‚en worden sind und dieser erhärtet ist, kann das Aufstellen des 


Mastes mit einem Kran beginnen; 
von diesem wird der Mast im 
Schwerpunkte gefaßt und in die 
Baugrube gestellt (Bild 13). Ohne 
Kran kann man den Mast mit 
einem Holz-Hebebock aufrichten 
(Bild 14). 
Kletterversuche 

Zu lösen blieb noch das Besteigen 
der Stahlbeton-Maste, das ein be: 
sonderes Gerät erfordert. Dieses be- 
steht aus einem mit Gummibelag 
versehenen gebogenen Stahlrohr; 
mit ihm kann der Monteur den 
Mast leicht und mit Sicherheit be- 
steigen (Bild 15). 


4. Zusammenfassung 


Die Anforderungen an Freileitungsmaste unterliegen folgenden 
Gesichtspunkten: 

Gebrauch: lange Lebensdauer und Besteigbarkeit. B% 

Bemessung: erforderliche Tragfähigkeit beim Transport und nach 
dem Einbau gegen Biege- und etwaige Dreh-Beanspruchungen. 

Herstellung: die Konstruktion soll aus solchen Einzelteilen be- 
stehen, die zur betriebsmäßigen Herstellung geeignet sind. i 

Einbau: der Transport und das Aufrichten soll mit einfachem 
Gerät möglich sein. 

Wirtschaftlichkeit: geringster Beton- und Stahl-Bedarf bei ins- 
gesamt geringsten Kosten der Leitung. 

Aussehen: ästhetisch befriedigend. 

Wie die bisherigen Erfahrungen beweisen, erfüllt die beschriebene 
Bauart der vorgespannten Stahlbetonmaste diese Bedingungen und 
ist — in einigen Punkten — noch vorteilhafter, als die anderen be- 
kannten vorgespannten Masttypen. 
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Zur Berechnung runder Silozellen für Zementlagerung 


Von Dr.-Ing. Franz Böhm, Graz 


DK 624.953: 666.94 Zementsilos 


624.04 Statik 


(Schluß aus Heft 2) 


Sollen umschnürte Zellen vermieden werden, so muß der Beton 
icher bereitet werden. Im Falle der pulverförmigen Lagerung 
Zements sind die Anforderungen an die Betongüte verhältnis- 
ig bescheiden. Zellen für luftgemischten Zement stellen da- 
n höhere Anforderung an die Betonzugfestigkeiten. 


Je höherwertiger der erzeugte Beton ist, desto verläßlicher und 
schaftlicher wird die Wandausführung. 

ir die waagerechte Ringbewehrung kommen folgende Stahlsorten 
rage: 

Betonstahl I mit zul o,= 1400 kg/cm?. Das erforderliche F, 
cht seinen Höchstwert und somit auch F,=F,+n-F}; die 
ıddicke wird daher die geringstmögliche sein können. 
em steht ein wesentlich höherer Bedarf an Stahl gegenüber, 
en Kosten für Beschaffung und Verlegung die Ersparnis an 
ın übersteigen. Zudem ist die sorgfältige Verlegung von Bau- 
| I als Ringbewehrung dadurch erschwert, daß dieser sich beim 


Transport und Verlegen leicht verbiegt. Man wird ihn daher nur 
ausnahmsweise verwenden. 


b) Betonstahl III, in Österreich fast ausschließlich Torstahl 40 
mit zul o,—= 2400 kg/cm?. Der Stahlquerschnitt ist geringer, die 
Wanddicke d daher größer als bei Baustahl I; dagegen fallen dessen 
Nachteile weg. Die Endhaken von Torstählen können in Österreich 
bei Stabdurchmessern bis zu 14 mm entfallen, die zulässigen Haft-, 
spannungen der dickeren Stähle um 50% erhöht werden; die Stähle 
federn. 

Zusammengefaßt kann man sagen, daß die Bewehrung mit Form- 
stählen der Gruppe III die übliche und wirtschaftlichste ist. 


c) Torstahl 60, mit einem zul o, = 3500 kg/cm?. Zu seiner Wahl 
wird man sich nur dann entschließen, wenn anders die Einlagen 
nicht untergebracht werden können, 

Im übrigen muß eine vergleichende Kostenberechnung die Wahl 
der einzubauenden Stahlsorte entscheiden. 


I ie lotrechte Bewehrung der Zellenwände 
\ eines j 
Bild 10 andeutet, ist die lotrechte Bewehrung unmittelbar 
hter der waagerechten angebracht. Ihr Abstand von der Außen- 
nte des Querschnittes beträgt unter der Annahme, daß alle Stäbe 
mm dick sind, a=(8+14+40,)=51=5em. 
e hat die durch die Temperaturspannungen im lotrechten 
‚Schnitt entstehenden Zugspannungen im Zustand II aufzunehmen. 
Ihren Hauptzweck aber erfüllen sie als Montagestähle für die waage- 
rechte Bewehrung. 


Sie müssen aus Stählen höherer Güte bestehen, möglichst aus 
Torstahl, der rauh ist und damit ein Abrutschen der waagerechten 
n Stähle unmöglich macht. Höherwertige Stähle von & 14 mm Dicke 
= en den Entfall der unteren, auf den Kletterböcken an- 
en Führungslehren der Gleitschalungen und erleichtern da- 
mit die Verarbeitung des Wandbetons wesentlich, ebenso wie den 
Verkehr zwischen den einzelnen Zellen. Um letzteren zu ermög- 
_ lichen, sind sie in gegenseitigen Abständen von mindestens 50, wo 
möglich aber von 60 cm anzuordnen. 
Da, ihrer Beanspruchung durch lotrechte Temperaturmomente 
wegen, die lotrechten Stangen vielfach als Tragbewehrungen an- 
gesehen werden, für die DIN 1045, $ 22,4 vorschreibt, daß ihre 
gegenseitige Entfernung höchstens 20 cm betragen darf, so sei 
darauf hingewiesen, daß a = 50...60 cm die übliche und bewährte 
Anordnung ist, die allein den Verkehr vom Zelleninnern nach außen 
ermöglicht, ganz abgesehen von der wirtschaftlichen Notwendigkeit, 
die ein Näherrücken der Stangen nicht gestattet. 

Denkt man sich die Wand nach Bild 21 in = 
engliegende Rippen aufgelöst, so würde gegen | u | 
diese Ausführung kein Einwand erhoben werden, 
dies um so weniger, als die engliegende, waa- 
gerechte Bewehrung eine einheitliche Wand- 
ausbildung sichert. Die im folgenden aufgestellte rechnerische 
Untersuchung bietet ebenfalls keine Veranlassung, gegen die er- 
wähnte Anordnung Stellung zu nehmen. 


il 


. 
- 


Bild 21 


3.2 Die Temperaturunterschiede in der Wand 
Ihre Bestimmung unterscheidet sich in nichts von jenen im waage- 

rechten Schnitt. Es könnten hier aber folgende Abminderungen des 

AT = T,— T; vorgenommen werden: 

a) Infolge des Schwindens des Betons, ohne Aufhebung der Ver- 
kürzung durch ein Kriechen, gemäß DIN 1045, $ 16,3 um 20°C 
(weniger als 0,5% Bewehrung) und 

b) infolge der Temperaturerhöhung um etwa 15°C im Zellen- 
inneren von Gleitschalungen, die sich als Vorspannung der Wand 
auswirkt, um diese Größe. 

Diesen günstigen Einflüssen sind noch die lotrechten Belastungen 
der Wand, wie deren Eigengewicht, die Lasten der Zellendecke und, 
im Falle einer pulverförmigen Lagerung des Zements, auch die 
Wandreibung zuzuzählen. 

In den nachfolgenden Rechnungen sollen aber diese günstigen 
Einflüsse unberücksichtigt bleiben. 

Die nachstehenden Untersuchungen sollen für eine 20 cm dicke 
Wand durchgeführt werden. Für diese wurde im Beispiel des Ab- 
schnittes 1.25 At = 30°C gefunden. Der Spannungsnachweis wird 
getrennt für den Zustand I und II durchgeführt. 


5.3 Bestimmung der Wärmespannungen für den Zustand I 

Es wird genügend genau x = d/2 angenommen. Dann ist: 041 
— + 2,130 0,50 = + 31,5 kg/em?, Zug oder Druck. Der Nachweis 
der Stahlspannungen erübrigt sich. 
5.4 Bestimmung der Wärmespannungen im Zustand II 
Für Stäbe mit & 14 mm in gegenseitiger Entfernung von 60 cm 
ist fe = 1,54/0,60 = 2,57 cm}. 

Nach Bild 22 ist: 100 - 22/2 = 15 - 2,57 (15 — x), woraus sich er- 
gibt <= 3cmund h—x=12 cm, so daß wir 
schreiben können: 
o4ıa = 1,4 30 - 3/20 = 6,3 kg/cm? Druck und 
O4te — 1,4 30 - 12/20 - 15 = 378 kg/cm?. 


Bild 22 


3.5 Zusammenfassung der rechnerischen Ergebnisse 


IE er 
SR E=485cm? | 
[en 


Bild 23 


Selbst bei Vernachlässigung der in 5.2 aufge- 
zählten günstigen Einwirkungen halten sich die 
errechneten Stahlspannungen weit unter den zu- 
lässigen Grenzen. 


un“ 
er y 


dung der Zllenwine 
6.1 Allgemeines über die Auflagerungsmöglichkeiten 4 
der Sohlplatte % Ve 

Wie im Abschnitt 1.1 ausgeführt wurde, werden die Zel 
von Zementsilos fast ausschließlich waagerecht ausgefü 
schwach geneigten Aufbeton erhalten, wenn der Zement luftge: 
wird. 3 N 

Wünschenswert wäre es nun, wenn die Zellenwände reibung 
auf den Böden aufstehen würden (Bild 24), womit jede Behin 
der freien Ausdehnung der Wand, unter dem Einfluß ____ 
der auf sie einwirkenden Seitenkräfte, entfallen würde. | 

Die Ausführung dieser Auflagerungsart ist unmög- 
lich. In der Regel werden die Wände in der Bodenplatte 
eingespannt ausgeführt und gerechnet. Die in der Wand 
auftretenden lotrechten Momente sind in Bild 25 skiz- 
ziert. Das Moment am Boden ist sehr groß, es klingt 
aber bei wellenartigem Verlauf schnell ab. Es ist ein- 
leuchtend, daß sowohl die Bewehrung der Wand als auch der 
schwierig und teuer ist. 

Eine wesentliche Vereinfachung der Ausführung und der Re 
nung sowie eine ebensolche Herabsetzung der Größe des Einflus 
der Bodenstörung wird erzielt, 

Da2> 


wenn die Wand nach Bild 28 
einfach auf dem Boden auf- 
gesetzt wird, ohne daß die 


u. 


Bild 25 Bild 26 Bild 27 


ES 


Bild 28 


lotrechte Bewehrung in die Bodenplatte eingreift, wobei an d 
Fußrändern Asphaltplattenstreifen eingelegt werden, so daß d 
Wand gelenkartig auf der Fußplatte auflagert. Die lotrecht 
Momente nehmen dann den in Bild 26 gezeichneten Verlauf, 
Größtwert ist nur rund 1/3 jenes des Fußmomentes bei voll 
Einspannung. 

In Bild 27 ist die ungefähre Verteilung der Seitendrücke & 
gedeutet. Die Seitendrücke ABDD, sind von der Ringbewehrui 
aufzunehmen, jene vom Dreieck ABC begrenzten ergeben das 
in Bild 26. Man vereinfacht die Bewehrung, wenn man auch H dur: 
eine in die Wand verlegte Ringbewehrung aufnehmen läßt. 


6.2 Rechnerische Bestimmung der Fußstörungsmomente bei gelenl 

artiger Auflagerung der Wand auf der Sohlenplatte 
6.21 Allgemeines 

Prof. Dr.-Ing. Pucher leitet in [8] die Gleichungen für die 

mente und Querkräfte, verursacht durch die in den Wänden au 
tretenden Störungen in allgemeiner Form ab. Werden die Ram 
bedingungen für die gelenkartige Auflagerung der Wand auf d 
Sohle in die Gleichungen eingeführt, also: Unverschieblichkeit di 


Fußpunktes und M — 0 daselbst, so werden folgende Ausdrü 
erhalten: 


Hierin bedeuten: 


M,= das lotrechte, in der Höhe x über der Sohle auftretend 
Moment in tm/m Breite, 

Qx = dgl., jedoch die Querkraft in t/m Breite, 

a = der Halbmesser der Zelle in m, 

d =die Wanddicke der Zelle in m, 

Ps = der am Fußpunkt der Zelle auf die Wand einwirkende Seit 
druck in t/m?, 
4 


x =] a d?/3 — die kennzeichnende Wellenlänge in m, 
S x 7 


I 


erechnung der Momente M, wird sehr einfach, wenn man 
die Stellen ermittelt, an denen &= x/k ein Vielfaches von 
st, d.h. für x=n:k:n/A. + 

ie Querkraft Q, verursacht im Zylindermantel nur kleine Schub- 
engen, die unberücksichtigt bleiben können. Es interessiert 
deren Wert am unteren Rand (x —= 0 und € = 0), der gleich- 
; der Größtwert ist. 


er 


Die Bestimmung der Ausdrücke M und Q 


Be ..0:d 
ı Gleichung (9) ist As C ein gleichbleibender, nur von 


Abmessungen der Zelle und dem Seitendruck des Füllgutes am 
* der Wand abhängiger Wert. 

ie Werte von e-°-sin& sind für &= n/4, 2/4, 3/k...8 zj4 
ler Tafel III zusammengestellt, so daß die M, sich durch eine 
henschieberstellung einfach ermitteln lassen. 


Tafel III 
= ee 
€ &° [3 DE eE en 
Rn z]a 45 0,7854 0,3224 
2nja 90 1,5708 0,2079 
| Ina | 185 2,3562 0,06702 
£ Anja 180 3,1416 0,00 
5/4 225 3,9270 — 0,01393 
6ja 270 4,7124 — 0,008984 
Im] 315 5,4978 — 0,00289 
8 7/4 360 6,2432 0,00 


ie tatsächliche Höhe, in welcher die M, auftreten, bestimmt 


aus x=k-E£. 


a0Q,nur am Fußpunkt der Wand bestimmt werden soll, so ver- 
acht sich die Gleichung (10) wie folgt: 


a:d ad 
Q, = Zu k-2.y3 9° 
Durchrechnung des Beispiels des Abschnittes 3.5 
s war gegeben: 
D; = 11,40 m, a = 5,70 m, 
wurde gefunden: 
Ps = 20,3 t/m? und für Torstahl 40 d = 0,26 m. 
rechnet sich nunmehr: 


H = 21,50 m, 0,5 = 70 kg/cm?. 


A = 

BI 7.0.20873 = 0,93 m - 12230 im \ 608 m 

und /M=-90852 7 | 532" 

5,70 » 0,26 M5=-9078 u | 456 4 

En. - 20,3 = 8,70 tm. hf 

yı2 Meat e 10 || 

er Benützung der Tafel III 1-00 " 130% pr 
den die einzelnen Werte für 

gerechnet und in Bild 29 Mg= 9576" el 2 
etragen. M -787 u 152 4 
ır Bestimmung der Wand- r 
nungen ist noch die Fest- #440 7 47%" 
ung der lotrechten Lasten E 
rderlich, was für die Höhe 20-000 wen 

0,850 m über der Sohle Bild 29 
gt: 

Wandgewicht: (21,5 — 0,80) : 0,26 ° 2,20 =........ 12,90 t/m 

1,70. t/m 


der Zellendecke rund: 0,25 - 2,40 - 5,70 =........ 
Zusammen = 14,60 t/m 
Außermittigkeit von G rechnet sich mit e — 2,80/14,60 — 0,19 m. 


Untersuchung des normalen Wandquerschnittes im Zustand I 


enügend genau ist nach Bild 30 
W = 1/6 : 100 - 26°? + 10 - 2,578 = 11460 cm? und 
F; = 2: 600 + 102,57 = 2: 626 cm?. Daher ist 
o = 14600/2626 + 280000/11460 = 5,6 + 24,5 und weiter 
054 = 30 kg/cm? (Druck) 


30,4 R 
= — 18,8 kg/em? (Zug) > —- = 1,6 kg/em?, 


DIN 1045 schreibt in $ 27,2,d vor, daß die Betonzugspan 
kleiner als 1/4 der Betondruckspan- 
nung sein muß, wenn der Querschnitt 
im Zustand I untersucht wird. Im 
Gegenfalle ist die Untersuchung im — 
Zustand II, also mit bis zur Null- = 


achse gerissenem Beton durchzu- 
führen. 


6.25 Untersuchung des Wandquerschnittes im Zustand II 

Es ist M,— 14.600 (0,19 + 0,11) = 440.000 kgem. Für 0, = 72 kg/e 
und 0, = 2400 kg/cm? ist f, = 9,75 cm?. Das erforderliche f, ergibt 
sich demnach mit: f,= 9,75 — 14600/2400 = 3,65 cm?. — Da ein- 
heitlich bereits 2,57 cm? für lotrechte Bewehrung vorgesehen sind, 
müssen demnach noch 1,08 cm? zugelegt werden, z. B. Torstahl 
210 mm in 60 cm Abstand, wie die Hauptbewehrung. Bi 

Die Länge der Zusatzstäbe bestimmt sich aus der Bedingung, 
daß im einheitlich bewehrten Querschnitt o,,—= 1,4074 sein as 
Aus dieser Bedingung kann das zulässige Moment bestimmt werden, 
mit dem man aus der Momentenlinie des Bildes 29 die Ben j 
Länge der Zusatzstäbe entnehmen kann. Im Falle des vorliegenden 
Beispiels ergibt sich L = 2,50 m. * 


Bild 30 


6.26 Zusammenfassung vr 
Die Durchrechnung des gewählten Beispiels erweist die Richtigkeit 

und die Vorteile der vorgeschlagenen, gelenkartigen Auflagerung der : 

Wände auf der Zellensohle. E 

1. Die Berechnung. der Momente ist sehr einfach, 

2. der Höchstwert derselben ist erträglich und beträgt nur etwa 1/3 R 
jener der in der Platte eingespannten Wand, u 

3. die Bewehrung der Wand und der Sohle ist denkbar einfach und 
sehr wirtschaftlich. 


6.3 Anordnung der Ringbewehrung im Falle eines Aufbetons auf der 
Sohle 

Wie Bild 31 andeutet, wird auf der Zellensohle häufig ein Auf- 
beton A aufgebracht. Wird mit genügender Genauigkeit angenommen, 
daß der durch das Dreieck E BC begrenzte, 
seitliche Wanddruck durch die eben be- 
rechneten Momente dem Fuße der Wand 
zugeführt wird, so muß ein Teil der dem 
Dreieck EBC entsprechenden Ringbeweh- 
rung auch in der Wandstrecke EF unter- 
gebracht werden. Es wird am einfachsten 
die dem Trapez EBCD entsprechende 
Bewehrung nach dem Trapez FGCD in 
der Wand verteilt, wobei die Fläche 
EBCD=der Fläche FGCD, was sich 
rechnerisch einfach bestimmen läßt. Die 
Höhe des Punktes C über der Sohle kann in der Höhe des Mo- 
mentenwechselpunktes in Bild 29 angenommen werden. : 


Bild 31 


6.4 Untersuchung des Einflusses der am Wandfuß auftretenden 
Querkräfte auf die Bodenplatte im Falle des Beispiels des Ab- 
schnittes 6.23 

Für den Fußpunkt der Wand ist nach vereinfachter Gl. (10) mit 
den Sonderwerten.des Beispiels: 

5,70 - 0,26 

*—0,93°2-93 

Der Zellenboden ist eine Scheibe, an derem Umfang radial die Zug- 

kraft Q, = 10400 kg/m angreift. Angenähert kann angenommen 

werden, daß sich die in der Scheibe 

wirkenden Ringkräfte nach Bild 32 

geradlinig auf die in einzelne Ringe 

zerlegt gedachte Bodenplatte verteilen. 

Dann ist 

1/2 q, ‘a = 10400 kg und 
gu = 3650 kg/m. 


Vernachlässigt man den durch die 
Ringbewehrung in der Wand aufge- , 
nommenen Teil von Q, und wird die 
Dicke der Bodenplatte mit 20 cm vor- 
ausgesetzt, so ergibt sich die Beton- 
zugspannung des äußersten, 1,00 m 700 
breiten Bodenringes mit: 


- 22,5 = 10,4 t/m = 10400 kg/m Umfang. 


Bild 32 


Nach DIN 1045, $ 16,3, sind die Schwindspannungen durch An- 
nahme eines Temperaturabfalls von 15°C (a > 0,5%) zu berück- 


2 Die Schwindspannungen selbst 
Ei. 1.21 Allgemeines 

© 4 15 Oz 
F ng 21-10" 
gesetzt wurde, isto = 15 2,1 = 31,5 kg/cm?. 
Bi Werden freistehende Zellen und ein unbewehrter Querschnitt 


bei E,—= 2,1 105 in die Rechnung ein- 


| vorausgesetzt, so werden sich die errechneten Betonzugspannungen 


nur in einer Umfangsverkürzung auswirken, sonst aber bedeutungslos 
sein, sofern die Zelle sich auch am Boden frei bewegen kann. 
Bei vorhandener Bewehrung wird diese mit o, — 10 0, 315 kg/cm? 
ee gedrückt. Damit werden Spannungen im Betonquerschnitt erzeugt, 
die näher untersucht werden sollen. 


7.22 Untersuchung des Einflusses der Stahldruckspannung auf den 
Betonquerschnitt an Hand des Beispiels in 3.5 

Am Beginne der Fußstörung, in T = 18,50 m, wurde f, = 48,5 cm? 
(für Torstahl 40) und die Wanddicke d = 26 cm gefunden. 

Die Einlagen üben daher einen Druck von D = 48,5 - 315 
— 15200 kg auf den Betonquerschnitt aus. Neben D, das als Zug 
auf den Betonquerschnitt einwirkt, ist dieser noch dem Moment M 
ausgesetzt, dessen Größe sich nach Bild 23 wie folgt ergibt: 

M = D (26/2 — 3) = 152000 kg/cm. 
Weiter ist: 
W = 1/6 - 100 - 26° = 11200 cm? 
und somit 
co — 15200/2600 + 152000/11200 = 5,9 + 13,6 kg/cm?. 
Es entsteht daher die äußere Zugspannung von 05, = 19,5 kg/cm? 
und die innere Druckspannung von 04 = — 7,5 kg/cm?, 


7.23 Berücksichtigung der Erhärtung der Wandinnenfläche unter einer 
erhöhten Temperatur gegenüber der Außenfläche 
Ohne unser Zutun kann die Innenfläche der Zelle, infolge ihrer 
Abgeschlossenheit beim Gleitbauverfahren, die beim Abbinden und 
Erhärten freiwerdende Wärme (Wärmetönung) nicht in dem Maße 
abgeben wie die Außenwandfläche. Der in der Wand entstehende 
Temperaturunterschied ist mit etwa 15° C einzuschätzen. Er ist bei 
der Verwendung von Z 325 größer als bei Z 225. 
Bei Erhärtung und Abkühlung des Betons wird sich die Wand 
innen stärker zusammenziehen als außen. Die hieraus in der Wand 
entstehenden Spannungen ergeben sich zu: 
0o4:= + 2,115 0,50 = + 15,8 kg/em?. 
Es entstehen daher aus beiden Ursachen in der Wand folgende 
Spannungen: 
außen: 94 —= + 19,5 — 15,8 = — 3,7 kg/cm? Druck und 
innen 05, = — 7,5 + 15,80 = + 8,3 kg/cm? Zug. 
7.24 Zusammenfassung 
Die errechneten Spannungen sind nur gering. Werden weiterhin 
die Unsicherheiten in der Wahl von E, und in der angenommenen 
Innentemperatur beim Gleiten erwogen und berücksichtigt, daß das 
gewählte Beispiel schon eine sehr bedeutende Ausführung behandelt 
und die ungünstigste Stelle untersucht wurde, so ist man berechtigt, 
den Einfluß der Schwindspannungen in jenem Zellenteil, der keine 


Berechnung von Piahlrostverstärkungen nach Nökkentved 
Von Dr.-Ing. Felix Zimirski, Hamburg 


DK 624.156.25: 624.04 Pfahlroste 


Im Hafenbau ergibt sich oft die Notwendigkeit, vorhandene auf 
Pfahlrosten gegründete Kaimauern nachträglich zu verstärken, da 
sie nicht mehr die erforderliche Sicherheit aufweisen. 

Diese Verstärkung kann erreicht werden durch Einbau rück- 
wärtiger Anker, durch eine neue und mit der vorhandenen Kai- 


a. nz Ei e * ) ie 
Störung durch die h 
zu lassen, wie dies auch bisher üblich war. Lotrechte Risse, 
ein Schwinden des Betons zurückzuführen waren, konnten 
zellen bisher nicht festgestellt werden. 


7.3 Untersuchung des Einflusses der Schwindspannungen im Ber 
der Störung durch die Fußplatte 
Für das behandelte Beispiel ist die freie Zusammenziehung 
Wand infolge Schwindens entsprechend einer Temperaturs 
minderung von 15°C, x 
Ar; = 15 - 570/105 — 0,084 cm. 

Vergleichsweise beträgt die Erweiterung der Zelle unter dem ] 
flusse des waagerechten Seitendruckes für den Fall, daßo, = 3 
ist, Ar, = 35 » 570/2,1 - 105 = 0,095 cm. ra: 
Da es sich nur um eine Abschätzung handeln kann, k 
unbedenklich Ar, = Ar, gesetzt werden, d.h. daß ohne wei 
Untersuchung auch auf der Innenseite die gleiche lotrechte 
wehrung eingebaut werden muß, wie die für die äußere Wandse 
unter dem Einfluß der Seitendrücke berechnete. 


,odenplatte erfährt, gänzlich 


1 


a“ 


Folgerungen - 

Da die Zusammenziehung der Wand unter dem Einfluß 
Schwindens entgegengesetzt der Ausdehnung unter dem Einfluß 
Seitenkräfte wirkt, so wird man zur Einsparung die zusätzlis 
lotrechte Bewehrung der Außenfläche fortfallen lassen, innen jed 
die jeweils berechnete anbringen. 


Die waagerechte Bewehrung innerhalb der notwendigen lotrech 
Stäbe wird man je zur Hälfte außen und innen verlegen, was, 
Hinblick auf die Stahlanhäufung beim Wandfuße, eine willkomm 
Erleichterung darstellt. 


8. Schlußwort 


Vorstehende Untersuchungen haben erwiesen, daß es immer mi 
lich ist, runde Silozellen ohne vorgespannte Umschnürung 
zuführen unter der Voraussetzung, daß: 


1. ein hochwertiger, zielsicher bereiteter Beton hergestellt wird ı 

2. äußere, nicht durch die ganze Wand durchgehende Risse, wel, 
eine Breite von 0,15 bis höchstens 0,20 mm nicht überschreit 
zugelassen werden. 


Damit darf aber die Wanddicke nicht mehr geschätzt, sonderz 
muß rechnerisch bestimmt werden, wobei die an der Baustelle 
reichten Biegezugspannungen der Rechnung zugrunde zu legen sii 


Weiter erscheint nachgewiesen, daß die in den Wänden 
tretenden Temperaturspannungen infolge der Einbringung 
Zements mit 100° C nicht von dem ausschlaggebenden Einfluß si 
den man ihnen früher beimaß. 


Schließlich wird ein einfaches Aufsetzen der Zellenwand auf d 
Siloboden empfohlen, bei zugleich gelenkartiger Ausbildung 
Wandfußes. Die wirtschaftlichere und einfachere Ausbildung geg 
über der üblichen starren Wandverbindung mit der Sohle 
nachgewiesen. 
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mauer kraftschlüssig zu verbindende Spundwand, durch zusätzlid 
Schrägpfähle usw. oder aber auch durch beliebige Kombinati 
vorstehend angeführter Möglichkeiten. 

Im folgenden wird gezeigt, wie derartige Verstärkungen na 


dem Verfahren von Nökkentved [1] — das hier als bekaı 


Aa 


; 
sgesetzt werden muß — ohne besondere Schwierigkeiten be- 
Det werden können, sofern nur die in dem genannten Verfahren 
enden Möglichkeiten zweckmäßig ausgenutzt werden. 


Is Beispiel werde die Verstärkung einer vorhandenen Kaimauer 


'h Einbau einer rückwärtigen Verankerung gewählt (Bild 1). 
Pfahlrost sei zunächst ohne die Ankerverstärkung nach der 
hode von Nökkentved durchgerechnet, um einen Überblick über 
notwendige Verstärkung zu gewinnen. Er besteht aus n Pfählen 
ist. daher, gelenkige Pfahlanschlüsse vorausgesetzt, r— (n— 3) 
‚ statisch unbestimmt. Der elastische Schwerpunkt N als Be- 
punkt für die Belastungen ist somit bekannt; ferner sind die 
hlkräfte in der Form 

I. Sn CEEV —CHH —=Cy:M 
eben und werden im folgenden mit S, bezeichnet. 
"V und IH sind die lotrechten und waagerechten Teilkräfte 
Belastungen, 3 M ihr Drehmoment in bezug auf den Punkt N. 
urch Einfügen des Ankers wird das System (r + 1)fach statisch 
estimmt. Wählt man den unverstärkten Pfahlrost als rfach 
isch unbestimmtes Hauptsystem, re die Belastungen und 
t die unbekannte Ankerkraft X = 1, so erhält man die 
durch hervorgerufenen Pfahlkräfte aus 


IS u GV 4 Grm HR a Cu Ma 
rbei ist V,=—1'cosa, H4=—-1'sina, M4=-1'e 
für den Anker selbst S, = -1. 
h bekannten Formeln folgt weiter 
n+l 


x 1 
= 5 Sep 
1 


ndet der Anker nicht in einer rückwärtigen Ankerplatte, son- 
ı in einem elastischen Pfahlbock, so ist die Summe 


ı auf die Stäbe des Pfahlbockes auszudehnen. Will man eine 
nge dauernde Verschiebung ö der Ankerplatte, die zur vollen 
kung des passiven Erddruckes vor der Ankerplatte erforderlich 
berücksichtigen, so ist 


F 1 


etzen. 
: Öoa 
ießlich wird A=- 
aa 
die neuen Pfahlkräfte ergeben sich zu 
Ss = So Krug S7 Ka: 


st von dem Querschnitt des Ankers F , und seinem Elastizitäts- 
ul E, (z. B. Rundstahl oder Seilanker) abhängig. 


h endgültiger Wahl von F, dessen Querschnitt zunächst ge- 
tzt werden muß, ist im allgemeinen eine nochmalige endgültige 
>chnung erforderlich. 

ier Umweg läßt sich vermeiden, wenn man 


l la 
— 2 ee ee 
On > S a° ER* Eı4-Fı 
1 


Xa = Fa ul 


setzt. Dann wird 


ch 1X | 
582 ., l Ozul > Ida E4 | e 
1 a EF 1 2 . Dr 


IB 


Bei der Durchführung der Berechnungen ist zu beachten 12 
alle Belastungen, Querschnitte und Stabkräfte für einen Kaimau 
abschnitt von 1,0m Dicke gelten bzw. darauf zu reduzieren sine 
Der Querschnitt eines jeden Pfahles (bzw. Ankers) ist durch den 


der einzelnen Pfähle sind jedoch mit ihrem jeweiligen Abstand 
multiplizieren, um die Pfahlbelastungen zu erhalten. 2 


Das hier erläuterte Verfahren zur Berechnung von Pfahlros! 
verstärkungen hat folgende Vorteile: 3 

1. Art und Lage der Verstärkung sind völlig beliebig. ” > 

2. Die Berechnung des elastischen Schwerpunktes N und der ES 
die Ermittlung der Pfahlkräfte maßgebenden C-Werte (Cy, Cy, Cm) 
nach Nökkentved braucht nur einmal und nur für das Bauwerk 
ohne Verstärkung durchgeführt zu werden. Aus den Endergeb- 
nissen dieser Vorberechnung werden der Einfluß der Verstärkung 
bzw. die endgültigen Pfahlbelastungen ohne allzu große Rechen- 
arbeit abgeleitet. Dies ist sehr wichtig für Entwurfsaufgaben, da 
die günstigste Verstärkung und ihre zweckmäßigste Lage selten 
von vornherein gegeben sind, sondern nur durch mehrfache Ver- A 
gleichsrechnungen gefunden werden können. We 

Eine weitere Vereinfachung wird erreicht, wenn man zunächst 
die erforderlichen Querschnitte der Verstärkungsteile und dann 
erst aus diesen Querschnitten ihre Stabkräfte ermittelt. 


3. Die zweckmäßigste Vorspannung des Ankers usw. kann frei 
gewählt werden. a 
3.1 Vorspannung von gegebener Größe: 
Für die ständige Last ist das unverstärkte System zugrunde 
zu legen, wobei die gegebene Ankerkraft als äußere Belastung 


mit einzusetzen ist. Die Stabkräfte aus der Nutzlast sind aus dem 


verstärkten System zu ermitteln. 


3.2 Volle Vorspannung in Höhe der Ankerkraft aus ständiger Last: 

Hierbei ist Freigraben der Kaimauerrückwand erforderlich, da 
sonst eine Wirkung auf den Pfahlrost nicht oder nur z. T. zustande 
kommt. Für die Berechnung der Kraftwirkungen sämtlicher Be- 
lastungen ist das verstärkte System maßgebend. 

“3.3 Keine Vorspannung: 

In diesem Falle wirkt die ständige Last auf das unverstärkte, 
die Nutzlast auf das verstärkte Pfahlsystem. 


4. Das Berechnungsverfahren läßt sich auch bei gleichzeitigem 
Einbau mehrerer Verstärkungen anwenden. Z. B. ergibt sich für 
eine Verstärkung nach Bild 2 

Xa'Öaa + Ay: Öab Sr Öoa =(, 
Xu: Öba + Xp: Ösn + don = 0. 

Die Auflösung der Gleichungen liefert X, und X, und damit 
S=S, —- Sa'Xa - Sp: Xr- 

Will man die Querschnitte der Verstärkungen unmittelbar er- 


rechnen, so setzt man auch hier 


3, = a Ozul und N Fp° Ozul: 


Schrifttum : 
11] Nö kkentved, Berechnung von Pfahlsystemen. Berlin 1928, Wilh. Ernst & Sohn. 
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2: Bis 
a "Hauptsächlich zwei Gesichtspunkte sind es, die immer wieder an- 


124 us geführt werden, wenn es darum geht, die Einführung des n-freien 


.; 
a 


4 DB 
Br 


erechnungsverfahrens als notwendig hinzustellen: | 
Das n-Verfahren gebe im Gegensatz zum n-freien Verfahren die 


inneren Zusammenhänge nicht richtig wieder, 


ferner erlaube das n-freie Verfahren eine wirtschaftlichere Aus- 


nutzung des Baustoffes. 


Will man die Stichhaltigkeit des ersten Grundes prüfen, so kommt 
man bald zu der Feststellung, daß es nicht möglich ist, ganz allge- 


_ mein das n-freie Verfahren mit dem n-Verfahren zu vergleichen, und 


zwar deswegen, weil es nicht nur ein n-freies Verfahren gibt, sondern 

derer eine ganze Anzahl, die untereinander absolut nicht gleich- 

wertig sind. Welche Unterschiede bestehen, kann man nur an 

Hand von Beispielen zeigen. Zunächst seien die folgenden 

n-freien Verfahren einigen vergleichenden Betrachtungen unter- 

worfen. 

1. Das graphische Verfahren, wie es von Mörsch [1] in seinem 
Vortrag auf dem Betontag 1950 gezeigt wurde, 

2. das Verfahren, welches in die österreichischen Stahlbeton- 
vorschriften Eingang gefunden hat, 

3. ein Verfahren, das vom Arbeitskreis „‚n-freie Verfahren‘ 
vor zwei Jahren der Arbeitsgruppe ‚„Bemessungsgrund- 
lagen“ im Deutschen Ausschuß für Stahlbeton vor- 
gelegt wurde. 

Das zuerst erwähnte graphische Verfahren ist in der 
Lage, der rechnerischen Untersuchung jedes beliebige Span- 
nungsdehnungsdiagramm des Betons und des Stahles zugrunde 
zu legen. Falls die wirklichen Arbeitslinien des Betons und 
des Stahles bekannt sind, beschreibt es daher die inneren 
Verhältnisse richtig und liefert exakte Ergebnisse. Obgleich 5 
diese Rechenart seinerzeit von Mörsch nur für die Ermittlung h) 
des Bruchmomentes von Spannbetonbalken beschrieben wurde, 
kann es ohne weiteres auch für nicht vorgespannte Balken 
angewandt werden. 


max & + 


€} 


Bild 1. Ermittlung des Bruchmoments bei Versagen der Druckzone 


Um das Verfahren ins Gedächtnis zurückzurufen, ist es notwendig, 
einige Bilder des damaligen Vortrages vorzuführen. Bild 1 zeigt das 
Vorgehen, wenn der Bruch durch Versagen der Druckzone ausgelöst 
wird. Man trägt am Druckrand, d.h. am oberen Rand, die Bruch- 
stauchung des Betons auf und zieht vom Endpunkt aus verschiedene 
beliebige &-Geraden, die für jede Stelle des Querschnitts die zuge- 
hörige Verformung angeben. Mit Hilfe der Arbeitslinien des Betons 
und des Stahles lassen sich die innere Druckkraft D und Zugkraft Z 
errechnen. Diejenige e-Gerade ist die maßgebende, bei dr D=Z 


Das Für nd Wider der n-frei 


II. Nachteile des Traglastverfahrens 


Von Dr.-Ing. Peter Bonatz, Frankfurt a. Main 
DK 624.012.41 Bemessung von Stahlbeton 


Vortrag, gehalten am 27.4.1955 auf dem Betontag in Hamburg 


00 200 300 400 


Bild 2. Arbeitslinien von Beton mit der Prismenfestigkeit K, 300, K,450, K7 600 (links); V 
keitsgrade x der Betondruckspannungsflächen und das Verhältnis 3 ihres Schwerpunktabst 


en 


‘ 


Bemessung 


wird. Die Nullinienlage, für die diese Bedingung genau 
sich ebenfalls graphisch ermitteln, wenn man die errechnete 
und Z-Werte als Ordinaten aufträgt, ihre Endpunkte zu einer D-] 
bzw. Z-Linie verbindet und diese beiden Linien miteinander 
Schnitt bringt. i 

Auf Bild 2 sind links die Arbeitslinien für drei verschiedene Bi 
güten angegeben, wie sie durch Versuche gefunden wurden, 
Mörsch veranlaßt hat. Die Kurven auf der rechten Seite sind 
Auswertung dieser Arbeitslinien. Die x-Kurven geben den Vi 
keitsgrad der Betondruckspannungsflächen, nämlich das Verhä 
ihres Flächeninhaltes zum Inhalt der umbeschriebenen Rechte 


6 
500 kgicm? 05 0,55 


06 065 2/3 


zum Nullinienabstand (rechts) 


die 3-Kurven das Verhältnis ihres Schwerpunktabstan 
zum Nullinienabstand je in Abhängigkeit von der größ 
Betonstauchung am Rand des Querschnitts an. Die x- 
ß-Werte werden zur Durchführung der graphischen 
mittlung der Bruchmomente nach dem Verfahren von Mö 
benötigt. 

Bild 3 zeigt analog das Vorgehen, wenn der Bruch der! 
wehrung für das Versagen des Balkens maßgebend ist. Da 
Mörsch seinerzeit hauptsächlich darauf ankam, zu zeigen, \ 
man zur Kontrolle des Ergebnisses von Bruchversu 
das zu erwartende Bruchmoment vorausberechnen kann, 
vielfach übersehen worden, daß das im Falle dieses Bil 
ermittelte Moment niemals der eigentlichen Bemessung 
grunde gelegt werden darf. Wenn der Bruch der Bewehrt 
den Bruch des Balkens auslöst, so liegt die Verformung 
Balkens kurz vor dem Bruch bereits weit über dem, wasıu 
noch als innerlich stabile Konstruktion bezeichnen kann, nä 
lich als Konstruktion ohne wesentliche bleibende Verformu 
und mit Durchbiegungen, bei denen die Schnittkräfte 2, Ordnt 
noch vernachlässigbar klein bleiben. i 

Bei der Bemessung darf man deshalb nicht von der Bruchdehnt 
des Stahles ausgehen, sondern nur von einer sehr viel kleine 
„kritischen Dehnung“. Diese liefert dann auch nicht das Bru 
moment, sondern das kritische Moment, von dem das Gebraue 
moment den üblichen Abstand im festgelegten Sicherheitsverhält 
einzuhalten hat. Es kann nun festgestellt werden, daß das } 
Mörsch beschriebene graphische Verfahren ohne weiteres auch 


n 3. Fall anwendbar ist, so daß es in Kombination mit dem 1.Fall 
ır genaues, theoretisch einwandfreies Bemessungsverfahren 
It. Es hat nur den Nachteil, daß der notwendige Zeitaufwand 


ist als bei den seither gebrauchten Methoden nach dem n- 
n. 

sen kurzen Worten kommt bereits eine gewisse Tragik wirk- 
auer n-freier Rechenarten zum Ausdruck. Sie sind nämlich 
ändlich, daß sie zwar auf die Untersuchung eines besonders 


max & 
& 


Bild 3. Ermittlung des Bruchmoments bei Versagen der Zugzone 


f 

'essanten Einzelfalles gelegentlich angewandt werden 
ien, man kann sie aber nicht als zwingende Rechen- 
ehrift für den täglichen Gebrauch in eine amtliche Be- 
mung einführen. 

m diese Schwierigkeiten zu umgehen, hat das den 
rreichischen Vorschriften zugrunde liegende 
eie Verfahren die vereinfachende Annahme gemacht, 
die Arbeitslinie des Betons einer quadratischen Parabel 
pricht mit dem Scheitel an der Stelle der Bruchstauchung 
(Bild 4). Der gestrichelte Bereich darf nicht für die Be- 
ung benutzt werden, sondern nur für die Nachrechnung 
>hender Bauten. Diese Annahme erlaubt eine einfache 945 


ıematische Behandlung des Problems. Für den Stahl 120 


len gewisse kritische Dehnungen e,; festgelegt, die nicht 
schritten werden dürfen. 


6, 


n? 


.. . r . B ” 
‚sächlich durch Versuche ermittelten Werten, so kommt man ur 


: Durchführung einer Bemessung nach diesem Verfahren viel. 


Feststellung nicht herum, daß sehr erhebliche Differenzen be 
Rüsch hat beispielsweise gefunden, daß der Völligkeitsgrad fü 


0,73 und 0,61 schwankt, während sich bei den von Mörsch besch: 
benen Versuchen Werte bis herunter auf 0,54 ergeben haben (Bil 


rührt daher, daß bereits die Art der Zuschlagstoffe und ähnliches vo: 
Einfluß auf den Wert & sind. Beachtet man, daß das n-Verfal 
sozusagen mit einem Völligkeitsgrad von 0,5 rechnet und 
gleicht damit den Wert 0,67 der Önorm und die tatsächlie 
Werte, so sieht man, daß esum die Genauigkeit dieses n-frei 
Verfahrens in vielen Fällen nicht besser bestellt ist als 
dem ach so verrufenen n-Verfahren. 


Die Festsetzung sehr hoher kritischer Stahldehnungen fü 
einzelne Stähle fordert ebenso zum Widerspruch heraus. 
Zubilligung einer bleibenden Stahldehnung von bis zu 3%, 
im kritischen Zustand bedeutet in Wirklichkeit eine weitere 
Herabsetzung des Sicherheitsverhältnisses unter den in die : 
Rechnung eingeführten Wert. Man kann bei so hohen blei- 
benden Verformungen nicht mehr von einem in seiner ursprüng- 
lichen Qualität erhaltenen Bauteil sprechen, d.h. zumindest 
bezüglich der Lebensdauer hat er nach solcher Verformung 
eine Minderung erlitten. ‘ee 


Der Arbeitskreis „n-freie Verfahren“ hat oflen- 
sichtlich aus den Schwächen des österreichischen Verfahrens 
gewisse Lehren gezogen. Nach seinem Vorschlag soll nicht 
ein konstanter Völligkeitsgrad x für alle Betongüten ange- 


-—- ---Versuche von Mörsch 


160 225 300 450 600 
Bild 5. Völligkeitsgrade x nach Versuchen von Mörsch und Rüsch 


wandt, sondern dieser vielmehr an die tatsächlichen Werte 
angepaßt werden. Damit geht jedoch die einfache mathema- 
tische Formulierung verloren, denn die sehr unterschiedlich 
gekrümmten wirklichen Arbeitslinien des Betons lassen sich 
nicht durch eine kurze und einheitliche Gleichung ausdrücken. 
Außerdem mußte auf eine Veränderung des Völligkeitsgrades 
in Abhängigkeit vom Bewehrungsprozentsatz verzichtet 
werden; denn die Einführung eines veränderlichen Wertes & 
sowohl in Abhängigkeit von der Betongüte wie vom Be- 
wehrungsprozentsatz wäre wieder sehr kompliziert geworden. 
Wie sich diese Vernachlässigung auswirkt, wird in Bild 6 ge- 
zeigt. Solange es sich um einen mit der Grenzbewehrung 
bewehrten Balken handelt, besteht kein Unterschied (vgl. die 
beiden oberen Figuren in Bild 6). In diesem Fall wird bei der 
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ıs österreichische Verfahren rechnet also mit einem konstanten 
gkeitsgrad x = 0,67 für alle Betongüten, soweit die Betonseite 
ritischen Zustand voll ausgenutzt wird. Ist das letztere nicht der 
so ist eine sinngemäße Verkleinerung des Wertes x durch ent- 
hende rechnerische Ansätze möglich. Scheinbar ist also alles 
schön und zweckmäßig geregelt. Vergleicht man jedoch den 
hiten Größtwert des Völligkeitsgrades x — 0,67 mit den tat- 


3%oo 
' Arbeitslinien von Beton der Betongüten-B 160, B 225, B 300 und B 400 nach der Önorm 4200 


Steigerung der Belastung gleichzeitig die Betonbruchstauchung 
&, g am oberen Rand und die Dehnung eg, s am Beginn des Fließ- 
bereiches, d.h. eine Stahldehnung erreicht, die noch keine 
nennenswerte bleibende Verformung enthält. 

Anders liegen die Dinge bei einem schwach bewehrten 
Balken. Wie rechts unten auf Bild 6 zu sehen ist, wird 
hier dieselbe Stahldehnung &,s bereits erreicht bei einer 
Betonstauchung &, am oberen Rand, die kleiner als die 
Bruchstauchung &,» ist. Die Verformungslinie wurde ge- 
strichelt nach oben bis zum Werte, verlängert, um den Zu- 
sammenhang mit dem ebenfalls entsprechend ergänzten Spannungs- 
diagramm deutlich zu machen. Man sieht aus dieser Darstellung, wie 
im richtig angesetzten kritischen Zustand nicht nur die Betonrand- 
spannung o; kleiner ist als die Druckfestigkeit 0) g, sondern auch der 
Völligkeitsgrad& sich von dem der darüberliegenden Figur wesent- 
lich unterscheidet. 


& 


Der Vorschlag des Arbeitskreises rechnet jedoch auch in diesem . 
mit dem Größtwert x =&max. Physikalisch läßt sich dies nur in 
der auf Bild 6 links unten dargestellten Art und Weise begründen. 
Wie die Figur zeigt, wird in diesem Fall dem kritischen Zustand eine 
A 


Balken mit Grenzbewehrung 
ar 
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Schwach bewehrter Balken 
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Bild 6. Verformungs- und Spannungsbilder im kritischen Zustand nach dem n-freien Verfahren der 
Arbeitsgruppe des DAfSt. (links Jund nach seitheriger Definition des kritischen Zustandes (rechts) 


Verformungslinie zugrunde gelegt, bei der die Stahldehnung unter 
Umständen weit über &.s und damit auch weit über der in den 
österreichischen Vorschriften festgelegten kritischen Stahldehnung 
&e; liegt. 

Das rechnerische Endergebnis wird hierdurch zwar nicht wesentlich 
beeinflußt. Aber darum geht es im Augenblick nicht. Es sollte nur 
kurz gezeigt werden, wie dieses vereinfachte n-freie Verfahren nur auf 
einer durchaus unbefriedigenden Definition des kritischen Zustandes 
aufgebaut werden konnte. Von einem Verfahren, welches für sich den 
Anspruch erhebt, genauer als andere zu sein, wird man aber verlangen 
müssen, daß es auch in diesem Punkt „genau“ ist. 

Aus den vorgetragenen Beispielen sieht man bereits, daß es zwei 
ganz verschiedene Arten n-freier Verfahren gibt. Es gibt solche, die 
die wirklichen Verhältnisse tatsächlich richtig beschreiben und von 
einer richtigen Definition des kritischen Zustandes ausgehen. Diese 
Verfahren sind jedoch für die Anwendung so umständlich, daß sie für 
den täglichen Gebrauch ausscheiden. Die anderen Verfahren dagegen 
sind so vereinfacht, daß der notwendige Rechenaufwand nicht größer 
ist als bei der n-Rechnung. Von einer richtigen Beschreibung der 
inneren Verhältnisse — und das sollte ja einer der beiden Gründe für 
die Einführung sein — ist jedoch keine Rede mehr; diese 
Verfahren leben also nur noch von dem Nimbus der Ge- 
nauigkeit, der den n-freien Rechenarten fälschlicherweise 
allgemein anhaftet. 
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daß gerade dieser Wert besonders schwer zu bestimmen i 
auch so! Man weiß nur, daß er irgendwo auf einem 
waagerecht verlaufenden Zweig der Arbeitslinie liegt. W. 
man noch, daß an irgendeiner Stelle dieses Bereiches der B 
Beton aufhört, ein festgefügter Stoff zu sein und 
sich in ein unstabiles Haufwerk zu verändern. Wo abeı 
Punkt genau liegt, ist nicht nur experimentell schw 
zustellen, sondern es dürfte schon schwerfallen, für dı 
tritt dieser Gefügeänderung eine einwandfreie Defi: 
geben. Ist es da nicht ausgesprochen unglücklie 
gerechnet diesen vagen Wert als Ausgangsgröße 
Theorie zu wählen, nachdem mit den Spannungen, ı 
den Festigkeitswerten viel eindeutiger zu bestimmende W 
zur Verfügung stehen ? u > 
Es ist unmöglich, hier lückenlos alle Schwächen 
Bemessungsverfahren aufzuzählen, aber die angeführte 
gel dürften bereits genügend deutlich machen, um 
Dinge es geht. ? 
Der zweite Gesichtspunkt, der immer wieder 
Begründung für die Einführung eines n-freien Verfah 
angeführt wird, ist die Behauptung, man könne da 
wirtschaftlicher bemessen. In gewissen Fällen sei bei 
Rechnung nach dem n-Verfahren bereits eine Druckbeweh: 
notwendig, wo man bei n-freier Berechnung noch ohne 
solche auskomme. Es sei daher eine volle Ausnutzung der Be 
druckzone unmöglich, wenn man nach dem n-Verfahren recl 


Um die Antwort vorwegzunehmen: die genannten Behauptur 
sind falsch. Obgleich sie von mir bereits vor fünf Jahren wide: 
wurden [4], tauchen sie mit einer gewissen Hartnäckigkeit im 
wieder auf. 

Wenn man in dieser Beziehung klarsehen will, so muß man 
Dinge sehr streng voneinander unterscheiden. Das eine ist da 
Verfahren in seiner Anwendung nach der heute noch gültigen Fas 
der DIN 1045 vom Jahre 1943. Das andere ist eine Anwendung 
n-Verfahrens unter voller Ausnutzung des Baustoffes Beton, d 
unter Einhaltung bestimmter, durch allgemeine Übereinkunft f 
gelegter Sicherheitsverhältnisse. 

Es mag verwunderlich klingen, daß zwischen diesen beiden Dir 
ein Unterschied bestehen soll. Und doch ist es so! Die Tafel 
zulässigen Betonspannungen in DIN 1045 ist keineswegs dw 
genaue Abstimmung auf bestimmte Sicherheitsverhältnisse 
standen. Insbesondere bei Rechteckquerschnitten hielt man 
offensichtlich nicht für notwendig, bis an die äußerste Gren 
gehen, bei Platten wohl gelenkt durch wirtschaftliche Erwägung 
bei Balken vielleicht durch Überlegungen allgemein konstrukti 
Art. Zu einem gewissen Teil ist die Tafel der zulässigen Spannun 


Auf einige andere Schwierigkeiten, in die man gerät, wenn 
man sich um eine solche Verfeinerung der Berechnungsarten 


bemüht, soll nur kurz hingewiesen werden. Wir haben bereits 
gesehen, daß die Arbeitslinien für den Beton bei kurzzeitiger 
Belastung durchaus nicht eindeutig sind, sondern mit Rück- 7 
sicht auf die Betonzusammensetzung ziemlichen Schwan- 


. 


Puwein 


kungen unterliegen. Weitere, nicht unbeträchtliche Schwan- ® 
kungen treten auf, wenn man nicht nur Kurzzeitversuche, 
sondern auch Dauerversuche anstellt. In diesem Zusammen- 5 
hang sei ein Aufsatz von Mehmel [2] erwähnt, in dem be- 
richtet wird, daß sich bei Schwellversuchen der Krümmungs- 4 
sinn der Betonarbeitslinie sogar umgekehrt hat. Bei diesen 
Versuchen ergab sich also & kleiner als 0,5. Ist es da wirklich 3 
sinnvoll, vom n-Verfahren mit x = 0,5 zu einem n-freien Ver- 
fahren mit & wesentlich größer als 0,5 überzugehen ? 2 


Wie sehr die Ansichten über den maßgebenden Wert der 
Betonbruchstauchung auseinandergehen, zeigt das einem 


Aufsatz von Scheunert [3] entnommene Bild 7. Waagerecht 
sind die verschiedenen Betongüten aufgetragen, senkrecht die ? 
zugehörigen Bruchstauchungen je nach Ansicht der ver- 
schiedenen Wissenschaftler. Wenn solche Meinungsverschie- 
denheiten bezüglich des maßgebenden Bruchstauchungs- 
wertes bestehen, kann dies nur den einen Grund haben, 


Bild 7. Bruchrandstauchung ep B als Rechengrundlage nach Ansicht verschiedener Verfasser 
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400 kg/cm! 


Abhängigkeit von der Würfelfestigkeit W, bzw. Prismenfestigkeit Ky, 


ıoch historisch, d. h. aus der Entwicklung Boris zu erklären, Es 

nämlich einfach die Tatsache eine gewisse Rolle gespielt haben, 

= sich bei Neufestlegung der zulässigen Spannungen im Jahre 
s 


cheut hat, einen zu großen Sprung nach oben zu machen. Die 
davon ist, daß diese heute noch gültige Tafel, rein nach dem 
EBunkt der darin enthaltenen Sicherheitsverhältnisse be- 
itet, voller Widersprüche ist. Man muß beispielsweise feststellen, 

ie zulässigen Betonspannungen für Rechteckquerschnitte bei 
cher Biegung teilweise eine über vierfache Sicherheit enthalten, 
sich man heute in Deutschland auf der Betonseite eine 2,6fache 
erheit für ausreichend hält. 


eiter muß man es als völlig verkehrt bezeichnen, daß in dieser 
| bei Biegung mit Längskraft für alle Ausmittigkeiten gleiche 
nspannungen zugelassen sind, und zwar wesentlich höhere als 
einem Druck. In Wirklichkeit müßten die zulässigen Spannungen 
ı allmählichen Übergang von der reinen Biegung zum reinen 
k herstellen, worauf Aas-Jakobsen [5] erneut hingewiesen 
Aus solchen Ungereimtheiten der Spannungstafel ergeben sich 
rlich fortlaufend eine Reihe von Fehlschlüssen. 


s einen dieser Fehlschlüsse möchte ich es bezeichnen, daß es in 
letzten Jahren sozusagen Mode geworden ist, alle diese Eigen- 
n der DIN 1045 dem n-Verfahren zur Last zu legen. 
unrichtig das ist, erkennt man, wenn man einmal 
acht, die Rechnung nach dem n-Verfahren lediglich 
ein bestimmtes vorgeschriebenes Sicherheits- 
ältnis abzustellen. Wie man hierbei vorzugehen 
möchte ich am Beispiel des einfach bewehrten 
lediglich durch ein Biegemoment beanspruchten 
ıteckquerschnitts zeigen. Das Vorgehen ist rein 
irisch, d.h. es stützt sich unmittelbar auf die Er- 
isse von Versuchen an biegebeanspruchten Stahl- 
nbalken. Leider ist das zur Verfügung stehende 
uchsmaterial bis heute noch sehr lückenhaft. 
lich ergiebig sind nur die Versuche nach Heft 100 
Deutschen Ausschusses für Stahlbeton [6], die sich 
ch nur auf die Betongüten B 120 und B 160 und 
urzzeitige, einmalige Belastung beziehen. Einzelne 
uche mit höheren Betongüten, die an anderer 
ebeschrieben sind, lassen jedoch ein Extrapolieren 
liese Betongüten zu. 
ıs Versuchsmaterial, wie esin Heft 100 vorliegt, 
rf zu seiner Verwertung natürlich einer gewissen 
tung und Ordnung. Um eine möglichst große Anzahl 
Einzelversuchen in einem Diagramm zusammen- 
>n zu können, wurden die Versuche mit den hoch- 
igen Stählen zusammengefaßt und auf die kleinste 
estellte Streckgrenze 3770 kg/cm? umgerechnet. 
erdem wurden diejenigen Versuchsergebnisse aus- 
ihlt, die sich auf einen Beton der Güte B 120 
;hen. Die Auftragung aller so gewonnenen Versuchsergebnisse 
ben die Punkte in Bild 8. Die Abszissen bedeuten dabei den 
ehrungsprozentsatz der einzelnen Versuchsbalken, die Ordi- 
n die sogenannten reduzierten Bruchmomente, d. h. die tat- 
lichen Bruchmomente bezogen auf den Querschnittswert bh?. 
der linken Seite deutet sich der Bereich der schwach bewehrten 
en durch eine geringere Ergebnisstreuung, auf der rechten Seite 
3ereich der stark bewehrten Balken durch eine größereStreuung an. 
‚ war nun die Aufgabe gestellt, den so gewonnenen Punkthaufen 
h rechnerisch nach dem n-Verfahren ermittelte Bruchmomente 
ne gewisse Ordnung zu bringen. Eindeutig war dabei, daß der 
nung der Wert n = 15 und die Streckgrenze 0,5 — 3770 kg/cm? 
ınde zu legen waren. Dagegen war die maßgebende Biegedruck- 
‚keit des Betons noch offen. Soweit die Betonseite für den Bruch 
mmend war, wurde daher zunächst eine Schar von Bruchmomen- 
nien für steigende Werte der Biegedruckfestigkeit ausgerechnet. 
von sind im Bilde nur drei, nämlich die ausgezogenen für 
- 175, 202 und 229 kg/cm? dargestellt. Es sind die Mittellinie 
die beiden Begrenzungslinien des Streubereiches der umgerech- 
ı Versuchsergebnisse. Ihre Richtung paßt sich der Richtung des 
thaufens ausgezeichnet an. 
ın erkennt bei solcher Darstellung folgendes: 
Bei richtiger Wahl der für die Rechnung nach dem n-Verfahren 
Be uehmiegden Biegedruckfestigkeit ist eine so gute Über- 


einstimmung mit den Versuchsergebnissen zu erzielen, dal 
anderes Rechenverfahren eine bessere liefern kann. Sie kann 
höchstens ebenso gut sein. 


2. Dem verhältnismäßig großen Streubereich bei stark beweh: 
Balken muß durch Festlegung eines entsprechend vergrößen 


getragen werden. Dieser Streubereich ist naturgegeben. Er kanr 
durch kein Berechnungsverfahren beseitigt werden. 


Im Bereich der schwach bewehrten Balken fällt auf, daß die rech- 
nerisch ermittelte Bruchmomentenlinie durchweg um einen gewis 
Betrag unter den Bruchmomenten liegt, die durch die Versuche er- 
mittelt wurden. Dieses Ergebnis war zu erwarten, da die Berechnung 
nicht für die tatsächliche Bruchspannung, die noch etwas über der 
Streckgrenze liegt, sondern für den Wert 0,5 durchgeführt wurde. Mit 
anderen Worten ist damit sichergestellt, daß im Bereich der schwach ® 
bewehrten Balken die kritische Verformung der Konstruktion, die n 
hier unter Umständen weit unter der Bruchverformung liegt, nicht 
überschritten wird. Es handelt sich also um eine an dieser Stelle 
einzuschaltende durchaus notwendige Beschränkung, was man am 
besten dadurch kenntlich macht, daß man den für o,s errechneten 
Zweig der Linien der Bruchmomente Mz etwas genauer „Linie der 5 
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Bild 8. Linien der kritischen Momente M7, nach dem n-Verfahren, verglichen mit auf o,g = 3770 kg/em? 
und W, = 120 kg/cm? umgerechneten Ergebnissen von Balkenversuchen nach Heft 100 des DAfSt. 


kritischen Momente M;‘ nennt. Im Bereich der stark bewehrten 
Balken tritt die kritische Verformung gleichzeitig mit dem Bruch auf. 
Dort ist also Bruchmoment und kritisches Moment identisch. 


In Bild 8 ist zu den Kurven die genauere Bezeichnung M,, gesetzt. 
Im Bereich der stark bewehrten Balken wurde noch durch eine strich- 
punktierte Linie deutlich gemacht, in welchem Umfang durch die 
Festsetzung eines höheren Sicherheitsverhältnisses der in diesem 
Bereich unvermeidbaren Streuung Rechnung getragen wird. Be- 
kanntlich wird das Sicherheitsverhältnis nach den z. Z. in Deutsch- 
land üblichen Gepflogenheiten, sobald der Beton für den Bruch 
maßgebend ist, 1,5mal größer angenommen als sonst. Dies bedeutet, 
daß man einen Streubereich zugesteht, der bis herunter auf ?/, des 
mittleren kritischen Momentes geht. Wie man aus dem Bild ersehen 
kann, ist der zugestandene Streubereich also wesentlich größer, als 
der bei der Versuchsdurchführung festgestellte. Hierdurch wird 
vernünftigerweise der Tatsache Rechnung getragen, daß das Be- 
mühen, die Sollfestigkeit zu erreichen, bei den Versuchen nach 
Heft 100 naturgemäß größer war, als es bei der praktischen Aus- 
führung sein kann. 


Bild 9 zeigt das weitere Vorgehen für eine richtige Auswertung der 
Versuchsergebnisse im Hinblick auf die Rechnung nach dem n- 
Verfahren. Aus Bild 8 sind die Linien der kritischen Momente für 
0.5 = 3770 kg/cm? und 0,4 = 202 kg/cm? übernommen. Da es sich 
bei den Versuchen des Heftes 100 um Kurzzeitversuche mit ein- 
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aliger Belastung gehandelt hat, müssen die kritischen Momente 
weg im Bereich der stark bewehrten Balken noch weiter reduziert 


werden, um u. U. etwas ungünstiger ausfallenden Dauerversuchen 


chnung zu tragen. Die maßgebenden kritischen Momente wurden 

iesem Bereich daher zunächst um 10 %o vermindert, was einer 
hnerischen Biegedruckfestigkeit nach dem n-Verfahren von 
182 kg/cm? entspricht. Die richtige Linie der zulässigen Momente 


_ erhält man dann, wenn man die kritischen Momente im Bereich der 


My für Opd =202 kg/cm2 


M, für Gy = 182 kg/cm? 


E20 My fÜr Gpzu 70 kg/cm? (2,6fache Sicherheit) 


Pal : Mau FÜR Spur +40 kg/cm? (DIN 1045) D 
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Bild 9. Kritische Momente Mj, und zulässige Momente M,,j bei Berechnung nach dem n-Verfahren 


schwach bewehrten Balken im Sicherheitsverhältnis 1,7, im Bereich 
der stark bewehrten Balken im Sicherheitsverhältnis 2,6 verkleinert, 
Die so erhaltene Linie der zulässigen Momente (Linie 0OABC) gibt 
genau diejenigen Werte wieder, die man bei Rechnung nach dem 


n-Verfahren für eine zulässige Stahlspannung von 3770:1,7 = 


2200 kg/cm? bzw. für eine zulässige Betonspannung von 182: 2,6 — 
70 kg/cm? erhalten hätte. Bei Anwendung eines B 120 ist nach 
DIN 1045, Ausgabe 1943 nur eine Stahlspannung von 1200 kg/cm? 
zugelassen. Hierauf soll jedoch nicht eingegangen werden, da für 
diese Abweichung andere Gründe, beispielsweise der mangelhafte Haft- 
verbund bei Anwendung eines B 120, maßgebend waren. Dagegen ist 
festzuhalten, daß bei richtiger Anwendung des n-Verfahrens eine 
zulässige Betonspannung von 70 kg/cm? hätte festgesetzt werden 
müssen, während die DIN 1045 für einen B120 nur 40 kg/cm? 
zuläßt. Ob der Wert 70 genau die richtige Zahl ist, darüber läßt sich 
natürlich streiten. Bei etwas schärferer Bewertung der Ermüdung des 
Betons bei Dauerbelastung hätte man statt dessen auch 60 oder 
65 kg/cm? finden können. Der Unterschied gegenüber den tatsächlich 
zugelassenen 40 kg/cm? ist jedoch so groß, daß er nicht übersehen 
werden kann. 

Die bestehende Diskrepanz wurde hier für einen Beton der Güte 
B 120 als Beispiel herausgestellt, weil für diesen Beton die größte 
Anzahl von Versuchswerten vorliegen. Für andere Betongüten er- 
geben sich bei sinngemäßer Auswertung des vorhandenen Versuchs- 
materials ebenfalls wesentliche Unterschiede, wenn sie auch nicht 
ganz so groß sind wie beim B 120. In dieser vom Sicherheitsverhältnis 
her gesehen falschen Festsetzung der zulässigen Spannungen liegt 
also die angebliche Unwirtschaftlichkeit des n-Verfahrens begründet 
und nicht im Verfahren selbst! 

Wie bereits aus dem oben Gesagten hervorgeht, ist es für eine 
richtige Anwendung des n-Verfahrens notwendig, zwischen der 
Würfelfestigkeit des Betons und der Biegedruckfestigkeit zu unter- 
scheiden. Die Biegedruckfestigkeit ist dabei insbesondere bei niederen 
Betongüten wesentlich höher als dieWürfelfestigkeit. Bei hochwertigen 
Betonen sinkt das Verhältnis bis auf etwa 1,0 ab. Die Biegedruck- 
festigkeit, genauer ausgedrückt die rechnerische Biegedruckfestigkeit, 
ist dabei nur ein Rechnungswert, dessen Größe von den getroffenen 
Annahmen abhängig ist. Diese Annahmen sind die geradlinige, 
dreiecksförmige Spannungsverteilung auf der Druckseite und die 
Verhältniszahl n = 15. Es handelt sich bei solcher Ausdrucksweise 
um eine Parallele zu dem, was auch auf der Zugseite von Beton- 
querschnitten üblich ist. Auch dort unterscheidet man zwischen 
zentrischer Zugfestigkeit und Biegezugfestigkeit des Betons, wobei 
die letztere wesentlich höher ist. Sie ist es aber ebenfalls nur scheinbar. 
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In Wirklichkeit ist auch auf der Zugseite das Spannur 
des Betons stark gewölbt, so daß die tatsächliche Bi gez 
kleiner ist als die rechnerische bei Annahme geradliniger 


verteilung. RE 
Zusammenfassend ergibt sich folgende Charakteristik d 
Rechnung: j 


Das n-Verfahren will nichts anderes, als die wirkliche Beton« 
spannungsfigur zur Rechnungsabkürzung durch eine ver 
Figur ersetzen. Es ist selbstverständlich, daß das 
diagramm dabei mit etwa gleichem Inhalt „ang 
werden muß, also mit einer größeren Endordinate 
wirkliche Diagramm. Die verhältnismäßig grobe Abw 
in der Form gleicht sich im Endergebnis der R 
weitgehend aus, weil es nur auf den Inhalt und die un e 
Schwerpunktlage der Druckspannungsfläche ankommt. ] 
noch bestehende Ungenauigkeiten sind viel kleiner a 
Unsicherheit, die beispielsweise in der genauen Form 
Betonarbeitslinie liegt. Die Einführung des n-Verfahr 
etwa 50 Jahren muß daher als ein überaus glücklicher 
bezeichnet werden. Es ist eine für den Konstrukteur ein 
vorstellbare und einfach anwendbare Rechenanweis 
sich bei richtiger Festlegung der Konstanten jedem 
dürfnis anpassen läßt. Daß diese Definition des n-Verfak 
nicht neu ist zeigt das von Mörsch stammende [7] Bil 
Hierzu schreibt Mörsch u. a.: 

„Sodann ist zu beachten, daß bei der aus dem 
moment berechneten Spannung o, eine geradlinige S 
nungsverteilung im Beton vorausgesetzt ist, die in \V 
lichkeit unter den hohen Pressungen nicht zu 
Diesem Umstand ist es hauptsächlich zuzusch 
daß die gerechnete Biegedruckfestigkeit größer ausfällt als die Wü 
festigkeit K. Der Unterschied ist aus der Abbildung deutlich zı 
sehen. Dort stellt die ausgezogene und punktierte Kurve die 5} 
nungslinie in der Druckzone des Eisenbetonbalkens unter dem Hög 
moment vor. Sie ist unter der Voraussetzung aufgezeichnet, da 
Verkürzungen der einzelnen Faserz 
verhalten wie die Abstände von 
Nullinie und entspricht, soweit sie 
gezogen ist, den in Heft 30 des 
schen Ausschusses bis 147 kg/cm 
gegebenen Zusammendrückungen 
Beton.“ 

Auch in bezug auf die Festlegung 
Zahl n ist das Verfahren zum Glück 
wenig empfindlich. Abweichungen 
zum Verhältnis 1:3, bei hohen We 
sogar mehr, können mühelos durch 
sprechende Korrekturen in den 
lässigen Spannungen ausgeglichen i 
den. Es ist also völlig gleichgültig, 
man beispielsweise einen Beton B 
mit n = 5, n = 10 oder n = 15 rechnet. Man erhält fast genau 
selben Ergebnisse, wenn man die zulässige Betonspannung im e 
Fall auf 190 kg/cm?, im anderen Fall auf 160 kg/cm? und im d 
Fall auf 140 kg/cm? festsetzt. Somit ist es ohne weiteres möglich, 
seither eingeführten Wert n — 15 für alle Schwerbetonsorten B 
bis B 600 auch in Zukunft beizubehalten. Lediglich die Leicht- & 
Porenbetone wird man zweckmäßigerweise in besondere Gruppen 
n = 45 und n = 135 oder nur mit dem einen Wert n = 75 zusam 
fassen. 

Die österreichischen Vorschriften vom August 1953 haben das ol 
beschriebene n-freie Verfahren unter der Bezeichnung „Traglast 
fahren“ als verbindliche Rechenvorschrift eingeführt. Außen 
haben sie als „Gebrauchslastverfahren‘ auch das n-Verfahren fü 
Bemessung weiter zugelassen. Anscheinend wollte man der Pra 
Wahl überlassen, sich für eines der beiden Verfahren zu entscheid 
Bedauerlich ist es jedoch, daß man dabei nicht beiden Verfahren 
gleichen Startbedingungen eingeräumt hat. Während man näm 
beim n-freien Verfahren auf der Betonseite auf 2,3fache Sicher 
heruntergegangen ist, hat man für die Rechnung nach dem n-\ 
fahren ungefähr die auch bei uns heute noch geltenden Spannun 
beibehalten, die auf wesentlich höheren Sicherheitsverhältnissen 
ruhen. Es ist selbstverständlich, daß der auf Rentabilität bedak 
Konstrukteur bei solcher Sachlage gezwungen ist, das n-freie Y 
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— +. tatsächlich 
mein rechnungs- 

mäßig 
Bild 10. Spannungsverteilung in 


der Druckzone eines stark be- 
wehrten Balkens 


an nach meinen Ausführungen von den Vorteilen der n-freien 
ren immer weniger übrigbleibt, so läßt sich zum Schluß die 
der Berechnung vorgespannter Bauteile natürlich nicht um- 
. Hier, so werden Sie mir entgegenhalten, kommt man ohne das 
e Verfahren gar nicht mehr aus. Aber auch in diesem Punkt 
ch Sie enttäuschen; denn nicht alles, was in Schrift und Druck 
eitet wird, trifft damit auch schon zu. Man kann nämlich einen 
spannten Bauteil nach dem n-Verfahren genauso richtig 
en, wie man einen auf Biegung und Druck beanspruchten 
betonbalken nach diesem Verfahren richtig rechnen kann. Das 
n der Vorspannung besteht nur darin, daß die durch die Vor- 
ang erzeugte Druckkraft bei der Belastung über die Gebrauchs- 
inaus bis zur Bruchlast nicht ansteigt, sondern konstant bleibt. 
Umstand macht eine besondere Untersuchung des Bruchzu- 
es oder besser des kritischen Zustandes notwendig, die sich von 
es Gebrauchszustandes nur insofern unterscheidet, als sie 
agen auf einer anderen Belastungs- und Spannungsebene er- 
‚Ob die dabei zu berücksichtigende Druckkraft von einer Vor- 
ung oder von einer äußeren Belastung herrührt, ist völlig gleich- 


sammenfassend ist also festzustellen, daß das Ergebnis der 
nung in allen Fällen nicht vom angewandten Verfahren, sondern 
om angewandten Sicherheitsverhältnis abhängig ist. Zu einer 
= Ausnutzung der Betondruckzone kann man also sowohl 

‚die Anwendung eines n-freien Verfahrens wie durch die An- 
ung des n-Verfahrens mit entsprechend berichtigter Tafel der 
sigen Betonspannungen kommen. Wie diese bei Beibehaltung des 

ahrens aussehen müßte, zeigt Tafel 1 für die Betongüte B 225 
eispiel. Mit der Festlegung neuer Werte müßte auch die Span- 
stafel selbst, wie geschehen, etwas umgestaltet werden, um alle 
r erwähnten Gesichtspunkte zu berücksichtigen. In diesem Sinne 
ı senkrechter Richtung ein allmählicher Übergang von der 
en Biegung‘‘ über den Fall „Biegung mit Druck‘ zum ‚reinen 
k“ eingeführt. Da die Unterschiede zwischen dem Rechteck- 
chnitt und den weitausladenden Plattenbalken größer geworden 
war in waagerechter Richtung eine Einschaltung von Zwischen- 
ı notwendig. Nur die durch fette Zahlen hervorgehobenen Werte 


afel 1. Berichtigte zulässige Betonspannungen (kg/cm?) für 2,6fache Sicherheit 


Statisch wirksamer Betonquerschnitt | 


Plattenbalken ! 
Balken mit einer in Rechnung gestellten | 
'Schwerbeton mit Druckplattenbreite t 
B 225 Rechteck- | 0,35 < 0,65 <b = 
n=15 querschnitt | wegen des Wertes b vgl. DIN 1045, S 
$25 Ziff. 3a 
| Platten } 
dz20cm | d28cm | d<öcm 
Spalte | a | e 


Biegung u. 


ng mit Zug | | | 

I 
g mit Druck | | 
> 2,00 d o 110 100 80 | 70 2 
> 1,00 d o, 100 90 80 70 3 
= 0,50 d [73 90 80 | 80 70 4 
> 0,25 d o, 80 80 | 70 70 5 
> 0,04 d op 0 | Zoe 70 70 6 
- 0,04 d Bemessung für reinen Druck unter Vernachlässigung 7 ‚ 


des Momentes 


kung zu Zeile 1 bis 6: Bei zweiachsiger Biegung tritt eine Erhöhung der zulässigen 
Spannungen um 10 kg/cm? ein 


i n E £ Ft < s 2 R 
Nachteile des Traglastverfahrens 
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werden häufig benötigt, denn die Fälle eines auf Biegung mit I 
beanspruchten Plattenbalkenquerschnitts sind sehr selten. Die Ta 
mag im ersten Augenblick etwas umständlich erscheinen. Es soll 
aber darauf hingewiesen werden, daß alle Sonderfälle, wie dünn 
Platten, rahmenartige Tragwerke, negative Momente von Platte 
balken und zweiachsige Biegung bereits eingearbeitet sind oder nich 
mehr benötigt werden. 

In Tafel 2 ist noch zusammengestellt, welche Unterschiede gegen- 
über den seither zugelassenen Spannungen nach diesem Vorschlage 
bestehen. Die Erhöhungen betragen bei der Betongüte B 225 bis zu 
30 kg/cm? und sind am größten im Falle des Rechteckquerschnitts 


Tafel 2. Unterschied der berichtigten zulässigen Betonspannungen (kg/cm?) gegenüber B 
DIN 1045, Tafel V S Ge 


Statisch wirksamer Betonquerschnitt 


Plattenbalken 

Balken mit einer in Rechnung gestellten “ 
Schwerbeton mit Druckplattenbreite 2 

B 225 Bee s 0,3b so | sb |# 

n=15 guersehuntD wegen des Wertes b vgl. DIN 1045, N 
$25 Ziff. 3a , 

- Platten - 
d>20cm | d>28cm | d<8cm 
Spalte a b c 


Reine Biegung u. 
Biegung mit Zug °b +3,70 +2 ; 
Biegung mit Druck 
e > 2,00 d [73 + 20 + 20 0 — 10 2 
e>1,00d [73 +10 + 10 0 —10 3 
e = 0,50d [73 0 0 0 —10 4 
e>0,25d o% —10 0 — 10 —10 5 
eZ 0,04d o — 20 — 10 —10 —10 6 
e< 0,04 d 0 7 


mit reiner Biegung. Bei den durch Druck mit kleiner Exzentrizität 
beanspruchten Querschnitten mußten jedoch auch Ermäßigungen 
gegenüber seither vorgenommen werden, um einen sinngemäßen 
Übergang zu den rein auf Druck beanspruchten Querschnitten zu 
schaffen. Entsprechende Vorschläge zu einer Umgestaltung der ge- 
samten Tafel V der DIN 1045 liegen dem Deutschen Ausschuß für 
Stahlbeton bereits seit Jahren vor. Zu einer Entscheidung ist es 
darüber jedoch noch nicht gekommen. 

Wir Konstrukteure haben uns in den letzten Jahren oft darüber 
beklagt, daß uns die völlige Umkrempelung von Normblättern die 
praktische Arbeit so sehr erschwert hat. Die Einführung eines 
n-freien Verfahrens in die tägliche Praxis würde in diesem Sinne 
nicht nur eine einschneidende Veränderung eines Nachschlagebuches 
bedeuten, sondern auch eine weitgehende Umstellung im Denken er- 
forderlich machen. Es ist jetzt die Frage an uns gerichtet, ob wir. 
diese Erschwerung auf uns nehmen wollen, obgleich derselbe Nutzen 
auch ohne eine solche Umkrempelung zu erzielen wäre. 


Schrifttum: 


[2] Mörsch, Die Ermittlung des Bruchmoments von Spannbetonbalken. Deutscher Beton- 
Verein, Hauptversammlungsbericht 1950, S. 147. 

[2] Mehmel, Zu den Grundlagen des ‚,‚n‘‘- und des „n-freien‘‘ Bemessungsverfahrens für 
biegungsbeanspruchte Stahlbetonquerschnitte. B. u. St. 1955, Heft 2, S. 51. 

[3] Scheunert, n-Verfahren oder n-freies Verfahren im Stahlbetonbau? Bauplanung und 
Bautechnik 1954, Heft 6, S. 262. 

[4] Bonatz, Vorschläge für eine bessere Anpassung der zulässigen Betondruckspannungen 
an das vorgeschriebene Sicherheitsverhältnis. B. u. St. 1951, Heft 4, S. 77. 

[5] Aas-Jakobsen, Bemessungsverfahren im Beton- und Stahlbetonbau. B. u. St. 1955, 
Heft 1, S. 9. 

[6] Gehler, Amos und Friedrich, Versuche an Stahlbetonbalken zur Bestimmung der 
Bewehrungsgrenze. Deutscher Ausschuß für Stahlbeton, Heft 100. Berlin 1943, Wilh. 
Ernst & Sohn. 

[7] Mörsch, Der Eisenbetonbau, 6. Aufl., Band 1, $.332. Stuttgart 1923, Konrad Wittwer 


Verschiedenes 


Isicherheit von Wasserbauten. DIN 19702 
6/627:624.131.5 Deutsche Normen Entwurf Dezember 1955 


r Norm-Entwurf wird der Öffentlichkeit zur Stellungnahme vorgelegt. 

er Inhalt sich noch in wesentlichen Teilen ändern kann, bitten wir, sich noch nicht 

‘Arbeit nach diesem Entwurf einzustellen, sondern die endgültige Fassung des 

lattes abzuwarten. 

jedoch ausnahmsweise nach dem Entwurf gearbeitet werden, so muß das zwischen 

rtragspartnern vereinbart werden. 

prüche und Änderungsvorschläge (möglichst zweifach) zu diesem Norm-Entwurf 
erbeten bis zum 31. Mai 1956 an den Fachnormenausschuß Wasserwesen, 

W 15, Uhlandstr, 175. Deutscher Normenausschuß 


1. Allgemeines 

Diese Norm umreißt in gedrängter und allgemeiner Form Richt- 
linien für den Nachweis der Standsicherheit von Wasserbauten, ins“ 
besondere von Wehren, Schleusen, Wasserkraftbauten samt Neben 
anlagen wie Ufermauern, Dämmen und Böschungen u.ä. Ein- 
geschlossen sind ferner nichtständige Bauten wie Baugrubenum- 
schließungen u. ä.; dagegen sind Stahlbauteile wie Verschlußorgane 
für Schleusen und Wehre u. dgl. ausgenommen. 

Neben diesen Richtlinien sind alle einschlägigen Normen zu be- 
achten, besonders aber 


DIN 1052 


e 


Stahlbeton. 
N Bestimmungen für Ausführung von Bauwerken aus 


Berechnungsgrundlagen für Stahl im ‚Hochbau. 
Holzbauwerke, Berechnung und Ausführung. 


DIN 1053 Mauerwerk, Berechnung und Ausführung. 

DIN 1054 Zulässige Belastung des Baugrundes, Richtlinien. 
DIN 1055 Lastannahmen für Bauten. Be 
DIN .... Berechnung von Flächengründungen, Richtlinien in 
- Vorbereitung. 


"DIN 4019 Blatt 1 — Setzungsberechnungen bei lotrechter, mittiger 
Belastung, Richtlinien. 


DIN 4048 Wasserkraft- und Stauanlagen, Fachausdrücke und Be- 


- griffserklärungen (z. Z. noch Entwurf). 


- DIN 4149 Bauten in deutschen Erdbebengebieten, Richtlinien für 


Bemessung und Ausführung (z. Z. noch Entwurf). 


. DIN 19 700 Blatt 1 — Stauanlagen, Richtlinien für den Entwurf, 


Bau und Betrieb — Teil I — Talsperren. 

DIN 19 700 Blatt 2 — Stauanlagen, Richtlinien für den Entwurf, 
Bau und Betrieb — Teil II — Wehre. 

DIN 19 753 Wasserkraftnutzung, Vorarbeiten für Wasserkraft- 
und Stauanlagen, Richtlinien. 

DIN Richtlinien für Stahlwasserbauten (in Vorbereitung). 
Empfehlungen des Arbeitsausschusses „Ufereinfassungen“ der 

Hafenbautechnischen Gesellschaft e. V. und der Deutschen Gesell- 

schaft für Erd- und Grundbau e.V. 


2. Berechnungsgrundlagen 
2.1 Baugrund 

Unerläßliche Voraussetzung ist die Kenntnis des Baugrundes und 
seiner Eigenschaften. Die für die Gesamtplanung notwendigen 
Bodenaufschlüsse und bodenmechanischen Untersuchungen müssen 
bis zu einer Tiefe geführt werden, in der die Einflüsse des Bauwerkes 
im Bauzustand bzw. im Betriebszustand auf die Spannungsver- 
teilung im Untergrund abklingen. 

Neben den üblichen Bodenaufschlüssen nach DIN 1054 und boden- 
mechanischen Untersuchungen müssen hinreichende Angaben vor- 
liegen über: 

Schichtung des Baugrundes (besonders im Hinblick auf die Gleit- 
sicherheit), 
Hohlraumgehalt von Schüttmaterial (Hinterfüllungen, Dämme u. ä.), 

z.B. zur Bestimmung des Raumgewichtes unter Wasser, 
Wasserdurchlässigkeit (bei Fels: Klüftigkeit) zur Klärung der 

Strömungsvorgänge im Baugrund (Ermittlung der Unter- und 

Umläufisgkeit, der auf die Gründungssohle wirkenden Auftriebs- 

kräfte und der Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch), in 

Hinterfüllungen (Ermittlung des Wasserstandes hinter Stütz- 

mauern bei rasch fallendem Wasserspiegel auf der Gewässerseite) 

und in Dämmen (Ermittlung des Strömungsdruckes), 
Grundwasserhorizonte, Grundwasserströmungen und deren Schwan- 
kungen zur Bestimmung der angreifenden Kräfte auf die an- 
grenzenden Bauteile, 
Spannungen des Grund- und Porenwassers zur Bestimmung des 
erhöhten Sohlwasserdruckes sowie der Verringerung der Scher- 
festigkeit bei bindigen Böden. 


2.2 Angreifende Kräfte 

In der Berechnung der Standsicherheit sind alle für die Bemessung 
maßgebenden Lastfälle (Bau-, Betriebs- und Reparaturzustand) zu 
untersuchen. 
2.21 Eigengewicht 

Maßgebend für den Ansatz des Eigengewichtes ist DIN 1055. Das 
Eigengewicht von Baukörpern, die ins Wasser tauchen, ist in voller 
Höhe in Rechnung zu setzen; die Auftriebskräfte werden als äußere 
Kräfte gesondert berücksichtigt. 
2.22 Nutzlast 

Die Nutzlasten können herrühren von Bodenüberschüttungen, 
Wasserauflasten, von Auflagerkräften der Verschlußorgane, von 
Triebwerken, Kranen und anderen Bauteilen oder von Verkehrs- 
belastungen, Schiflsstößen, Trossenkräften und dergleichen (siehe 
Empfehlungen des Arbeitsausschusses „Ufereinfassungen“). 
2.23 Hydrostatischer Druck 

Der hydrostatische Druck erscheint als Staudruck, als Grund- 
oder Schichtwasserdruck, als Sohlwasserdruck und als Fugenwasser- 
druck. 
2.231 Staudruck 
- Der Staudruck ist unter Berücksichtigung eines etwaigen Wind- 
staues und eines zulässigen künstlichen Überstaues in Rechnung zu 
setzen. Kurzfristige und in der Regel selten auftretende Stau- 
erhöhungen durch Schwallwirkungen sind ebenfalls zu berück- 
sichtigen, auch bei Baugrubenumschließungen. In diesen Sonder- 
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fällen können die zulässigen Spannungen erhöht bzw. die Sich 
rade herabgesetzt werden. rc? 
Er Die kenn der Bewegung des freien Wassers können r 
gemeinen durch hydrostatische Kräfte in Form einer Erhöh 
Wasserspiegels ersetzt werden; diese Erhöhung beträgt für str 
des Wasser v2/2 g. Die Wirkungen der Wellen an der See und 
Binnengewässern sind auf Grund der örtlichen Verhältnisse fe 
zulegen. 

2.232 Grund- und Schichtwasserdruck = 
Der Grund- und Schichtwasserdruck ist unter Berücksichti 
von örtlichen Beobachtungen und späteren Wasserstandserhöh £ 
festzulegen. Besondere Beachtung verdienen Spiegeldifferen: 
beiderseits einer Stützmauer, die z. B. durch langanhaltende Reg 
fälle, Gezeitenbewegungen, rasch abfallende Hochwässer oder ] 
triebsmaßnahmen entstehen können. Diese Differenzen werden ı 
so größer sein, je bindiger das Hinterfüllungsmaterial und je mang 
hafter die Vorflut der Hinterfüllung ist. R 

Eine durch bauliche Maßnahmen beabsichtigte und erreidl 
Senkung des Wasserspiegels darf nur berücksichtigt werden, we 
ihre dauernde Wirkung durch eine sorgfältige Planung und Ay 
führung gewährleistet ist und kontrolliert werden kann. Für den H 
des Versagens der Dränage soll jedoch das Bauwerk noch einen 
nügenden Rest von Standsicherheit aufweisen; ein solches Versag 
darf nur dann unberücksichtigt bleiben, wenn die Wirkung ı 
Dränage nicht nur kontrolliert, sondern auch wiederhergestellt wert 
kann (z. B. begehbare Dränage). 
2.233 Sohlwasserdruck ü 

Der Sohlwasserdruck ist bei dichter Bauwerkssohle im allgemei: 
dem vollen hydrostatischen Druck gleichzusetzen. Bei ungleich hoh 
Wasserständen beiderseits des Bauwerks ist die Höhe des So 
wasserdruckes zwischen den beiden Druckhöhen im allgemei 
geradlinig verlaufend anzunehmen. Wird jedoch die Unterströmu 
des Bauwerkes durch bauliche Maßnahmen (Herdmauer, Sp 
wand, Injektionsschürze, Dichtungsteppich u. ä.) beeinflußt, da 
ist der Sohlwasserdruck entsprechend dem Strömungsbild an 
setzen. 

Der Sohlwasserdruck kann durch eine wirksame Entwässeru 
verringert werden; es gilt jedoch auch hier das unter Abschnitt 2.2 
Gesagte. Bei der Anordnung von offenen Entlastungsrohren in & 
Sohlplatte ist dafür zu sorgen, daß der Sickerweg unter dem Bauwe 
mit Rücksicht auf eine etwaige Bodenerosion und eine zu gro 
Unterläufigkeit nicht zu kurz wird. 

2.234 Fugenwasserdruck 

In Dehnungsfugen ist mit einer Druckhöhe entsprechend de 
Sohlwasserdruck zu rechnen. Durch besondere Dichtungsmä 
nahmen kann eine Druckverminderung erreicht werden; es ist 3 
in solchen Fällen mindestens der im Lastfall vorhandene niedrig 
Außenwasserspiegel anzunehmen. 


2.24 Strömungsdruck 
Bei durchströmten Erdböschungen ist in der Standsicherheit 
berechnung die stabilitätsvermindernde Wirkung des strömend 
Wassers zu berücksichtigen (Wasserdruckansatz jeweils in 
Gleitfuge). Das gleiche gilt bei der Ermittlung des Erdwiderstand 
von Ufereinfassungen oder Baugrubenwänden mit hohem Wasse 
überdruck. 
2.25 Erddruck 
Unterhalb des Grundwasserspiegels ist bei allen Bodenarten & 
trennt der Erddruck mit dem durch den Auftrieb verminderte 
Raumgewicht und der volle Wasserdruck anzusetzen. Bode 
reibungswinkel und Wandreibungswinkel sind über und unt 
Wasser gleich groß. Ein Wandreibungswinkel ö > 0 darf bei massive 
Bauwerken nur angenommen werden, wenn das Bauwerk die 
forderliche Bewegung ausführen kann und wenn kein bindiger Bode 
ansteht. Ein Erdwiderstand darf bei massiven Bauwerken nur 
gesetzt werden, wenn der stützende Erdboden dauernd vorhand 
ist und wenn das Bauwerk die hierzu erforderlichen Verschiebu 
verträgt (siehe auch DIN 1054). Für Spundwandbauwerke gelte 
die Empfehlungen des Arbeitsausschusses „Ufereinfassungen“. 
Über den Ansatz der Haftfestigkeit bei bindigen Erdschichtt 
gelten ebenfalls die erwähnten Empfehlungen. 2 
Der Einfluß des Porenwasserdruckes auf die Scherfestigkeit 1 
zu beachten. 3 


2.26 Bodengegendruck R 

Die Verteilung des Bodengegendruckes kann bei starren Ba 
körpern begrenzter Abmessungen im allgemeinen nach dem Spa 
nungstrapez angesetzt werden. Ist bei größeren Baukörpern oder B 
elastischen Gründungskonstruktionen eine Berücksichtigung d 
Nachgiebigkeit angebracht, so kann nach DIN 4018 verfahren werde 
2.27 Eisdruck 


. * ” 4 "ar 
Eisdruck ist in Sonderfällen zu 


berücksichtigen (siehe au 
DIN 19 700 Blatt 1 und DIN.... „Richtlinien für Stahlwack 
bauten‘ (in Vorbereitung). 
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ee 
3 Winddruck 

ine Berücksichtigung des Winddruckes nach DIN 1055 Blatt 4 
im allgemeinen nur bei großflächigen freistehenden Bauteilen 
wendig. 

) Temperatur- und Schwindkräfte 

\räfte aus Temperaturänderung und Schwinden sind im allgemeinen 
sprechend DIN 1045 und DIN 1047 in Ansatz zu bringen. Da- 
en ist bei Bauteilen, die ständig unter Wasser liegen, sowohl für 
aperatur als auch für Schwinden auf Grund örtlicher Unter- 
hungen eine Abweichung von den angeführten Vorschriften zu- 
ig. 


Nachweis der Standsicherheit 

Allgemeines 

)er Nachweis der Standsicherheit muß sich sowohl auf die Bau- 
ke als Ganzes als auch auf Einzelbauteile und auf den Baugrund 
recken. Gruppen von Bauteilen können nur dann als eine statische 
heit aufgefaßt werden, wenn sie durch konstruktive Maßnahmen 
wandfrei zusammenwirken. 

tandsicherheitsnachweise müssen schriftlich niedergelegt werden 
| in übersichtlicher prüffähiger Form über die angreifenden 
ifte, das statische System und die Ermittlung des Kräftespieles 
skunft geben. Sie müssen ferner die Gegenüberstellung der vor- 
denen und zulässigen Beanspruchungen und Verformungen im 
ıwerk einschließlich des Untergrundes oder die Ermittlung der 
herheitskoeffizienten enthalten. Die Gliederung dieser Norm kann 
Anhalt für den Aufbau des Standsicherheitsnachweises dienen. 
jei vorübergehenden Bauten können im Einverständnis mit den 
für zuständigen Behörden Erleichterungen gewährt werden. Für 
htige Bauwerke mit schwer zu erfassendem Kräftespiel wird die 
wendung experimenteller Untersuchungen (Spannungsoptik usw.) 
ofohlen. 

'rägheitskräfte durch Erdbeben werden nur in erdbebengefähr- 
en Gebieten berücksichtigt; sie sind von Fall zu Fall festzulegen 
he-DIN 4149). 


Nachweis der Spannungen 

l Grundlagen 

Jnbewehrte Betonkonstruktionen werden nach DIN 1047, Stahl- 
onbauten nach DIN 1045 und Holzbauteile nach DIN 1052 be- 


ssen. 


2 Massenbeton 

ei Massenbetonteilen sind folgende Zustände zu unterscheiden: 
21 Der Bauteil hat im untersuchten Querschnitt den Zusammen- 
1% bewahrt (nicht gerissene Zugzone). 

n diesem Fall können Zugspannungen im Rahmen der zulässigen 
nzen (DIN 1047) aufgenommen werden. Das Auftreten von 
sserdruck im Querschnitt in Form des Porenwasserdruckes 
ucht im allgemeinen nur bei hohen Mauern (Talsperren) berück- 
ıtigt zu werden (siehe auch DIN 19 700 Blatt 1). Diese Bestim- 
ngen dürfen jedoch nicht auf Arbeitsfugen (Fugen zwischen 
onierabschnitten) angewendet werden. In ihnen bleiben Zug- 
nnungen — sofern sie günstig wirken — außer Ansatz. Sie sind 
h hinsichtlich des Wasserdruckes als klaffende Fugen zu be- 
deln. 


22 Der Bauteil hat im untersuchten Querschnitt, z. B. durch 
nen einer Arbeitsfuge oder durch Bildung einer Bruchfuge, den 
‚ammenhang verloren. In die Fuge eintretendes Wasser übt Druck- 
fte aus und vermindert die Standsicherheit des Bauteils. Werden 
liesem Fall bei Annahme des vollen Wasserdruckes im klaffenden 
| der Fuge die in DIN 1047 festgelegten Bedingungen nicht mehr 
illt, dann ist eine Zugbewehrung erforderlich. 


23 In der Bodenfuge und in allen übrigen, nach unten gerichteten 
renzungsflächen eines Bauteils ist stets (auch bei Gründung auf 
s) mit dem Auftreten von Sohlwasserdruck zu rechnen (siehe auch 
schnitt 2.233); er ist senkrecht zur getroffenen Fläche wirkend als 
ere aktive Kraft — getrennt vom Eigengewicht des Bauwerks — 
usetzen. Im Nachweis der Sohlenbeanspruchung ist der Sohlen- 
ck in seine Teilkräfte, nämlich in die Bodenpressung, d.h. die 
ınspruchung des tragenden Baugrundes, und in den Sohlwasser- 
ck aufzugliedern. 

lie Lage der resultierenden aller am Bauwerk angreifenden und 
die Sohle wirkenden Kräfte sowie die zulässigen Bodenpressungen 
ssen DIN 1054 entsprechen. 


3 Stahlbeton 
jei Stahlbetonbauteilen ist ein Fugenwasserdruck nur dann an- 
etzen, wenn die Zugzone auf der Seite des anstehenden Wassers 
t und ausnahmsweise keinerlei Diehtungsmaßnahmen (z. B. bei 
übergehenden Bauten) ergriffen werden. In diesem Fall kann mit 
»ksicht auf die Feinheit der statischen Zugrisse ein. linearer Abfall 
Fugenwasserdruckes zwischen den Wasserständen zu beiden 
ten der Konstruktion angesetzt werden. 
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Verschiedenes — Hochschulnachrichten — Persönliches 
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3.24 Böschungen und Dämme ee 7 
Die Standsicherheit von Böschungen und Dämmen ist nach- 

zuweisen. 

3.3 Nachweis der Gleitsicherheit 
Unter Gleitsicherheit ist das Verhältnis der Scherfestigkeit zu der 
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vorhandenen Scherspannung zu verstehen. Sie ist nach DIN 1054 


zu ermitteln. 


Erhalten Bauwerke zur Erhöhung der Sicherheit gegen Ver- 
schieben eine verzahnte Form der Gründungsfuge, dann ist als 


Bruchfuge des Baugrundes eine zwischen den Tiefstpunkten des 
Baukörpers verlaufende Fuge anzunehmen und in ihr die maximale 


Scherspannung nachzuweisen und in Vergleich mit der Scherfestig- 


keit des Bodens zu setzen. Gegebenenfalls sind auch Bruchfugen 
zu untersuchen, die das Bauwerk in weiterem Umkreis umfassen. 


Bei Böschungen und Dämmen ist gleichfalls der Nachweis der Gleit- 


sicherheit zu liefern (siehe auch DIN 19 700 Blatt ]). 
3.4 Nachweis der Sicherheit gegen statischen Grund- oder Geländebruch 


Bei wichtigen Bauwerken und bei Untergrundverhältnissen, die 


zur Besorgnis Anlaß geben, ist der Nachweis der Grund- und Ge- 
ländebruchsicherheit zu erbringen. 


3.3 Nachweis der Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch 


Für Bauwerke, die auf durchlässigem Boden mit starkem Wasser- 
druckgefälle gegründet sind, ist der Nachweis der Sicherheit gegen 


hydraulischen Grundbruch zu erbringen. Dies gilt vor allem für ab- 


gesteifte, nicht hinterfüllte Baugrubenumschließungen. In gleicher 
Weise ist entsprechend den örtlichen Bedingungen die Gefahr eines 
Erosionsgrundbruches zu untersuchen. 


3.6 Nachweis der Setzungen 

Sind bei einem Bauwerk größere Setzungen zu erwarten, dann ist 
dem Nachweis der Standsicherheit die Berechnung der Setzungen 
beizufügen (siehe DIN 4019 Blatt 1). 


Hochschulnachrichten 


Die Technische Hochschule Darmstadt hat Regierungs- und 
-baurat a. D. Dr.-Ing. Walter Nakonz, Vorsitzer des Vorstandes der 
Beton- u. Monierbau AG., Ehrensenator der Technischen Hochschule 
Braunschweig, zum Doktoringenieur ehrenhalber promoviert in 
Anerkennung seiner wissenschaftlichen Arbeiten auf dem Gebiete 
des Beton- und Stahlbetonbaus und der Entwicklung neuer Ver- 
fahren im Baustellenbetrieb. 


Persönliches 


Professor Dr.-Ing. Karl Deininger, Stuttgart, 60 Jahre 

- Am 13. März d. J. vollendet Professor Dr.-Ing. Karl Deininger 
sein 60. Lebensjahr. — Auch hier kann man nur mit Erstaunen 
feststellen, wie rasch in unserer schnellebigen Zeit die Jahrzehnte 
unseres irdischen Daseins dahineilen — was in der Jugend in zeit- 
losen Fernen erscheint, ist rückblickend nur ein Hauch. 

Prof. Deininger, 1896 in Stuttgart geboren, nahm nach seinem Abitur 
am Weltkrieg teil und legte 1921 an der Technischen Hochschule 
Stuttgart seine Diplom- 
prüfung ab. Anschlie- 
ßend war er bis 1939 bei 
der Wayss & Freytag 
A. G. tätig und zwar zu- 
erst in der Niederlassung 
Stuttgart, dann ab 1923 
als Oberingenieur und 
Leiter des technischen 
Büros bei den Nieder- 
lassungen München- 
Nürnberg und Ham- 
burg. Im weiteren Ver- 
lauf war er in Hamburg 
und für eine kürzere 
Zwischenzeit in Rio de 
Janeiro technischer Di- 
rektor und Niederlas- 
sungsleiter. 

Den raschen persön- 
lichen Aufstieg in der 
Privatwirtschaft hat er 
seinen reichen theoreti- 
schen und praktischen 
Erfahrungen zu verdan- 
ken in Verbindung mit 
einem schöpferischen Erfassen und einer tatkräftigen und wirtschaft- 
lichen Durchführung der ihm gestellten Aufgaben. Sein stets rasch 


E 


y 


rn 


ix 


persönlich beschwingten 
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Persönliches — 


a" i änsender Geist verband sich hierbei mit einem idealen, 
en, Wesenszug. So habe ich ihn schon vor 
33 Jahren in einer produktiven Zusammenarbeit in München- 
Nürnberg kennen und schätzen gelernt, woran ich immer mit be- 
sonderer Freude und Genugtuung zurückdenke. } 

1939 wurde Prof. Deininger auf den Lehrstuhl für Massivbau der 
Technischen Hochschule Stuttgart berufen, als Nachfolger unseres 
verehrten Alt- und Lehrmeisters Emil Mörsch. Hier vermittelt er 


bis heute durch sein umfassendes technisches Wissens- und Er- 


fahrungsgut den Studierenden gründliche Kenntnisse auf dem Gebiet 
des Industrie-, Brücken- und Grundbaues im Geiste Mörschs. 

Neben seiner Lehrtätigkeit wirkt er in bedeutendem Umfang als 
Berater und Gutachter für Bauwirtschaft und Behörden im In- und 
Ausland. Es sei hier u. a. hingewiesen auf die Sicherungsarbeiten 


R beim Eisenbahnviadukt Bietigheim, bei der Neckarbrücke Cannstadt 


und der Stiftskirche in Stuttgart, die durch Veröffentlichungen der 
Fachwelt übermittelt wurden. Er war auch Berater und Prüfingenieur 
für den als Bauwerk bedeutenden Fernseh-Sendeturm in Stuttgart, 
wobei ihm seine besonderen Erfahrungen beim Entwurf und in der 
Ausführung höchster Stahlbetonschornsteine in Gleitbauart im 
Jahre 1930 wertvoll waren, welche Ausgang und Grundlage bildeten 
zu seiner damaligen erkenntnisreichen, „mit Auszeichnung“ ge- 
würdigten Dissertationen. 

Auf dem Gebiet des Spannbetons hat er schon in der ersten Ent- 
wicklungszeit in Deutschland maßgeblich mitgearbeitet und ihn 
durch aktive Beratungen und mustergültige Ausführungen gefördert. 

Als hervorragender Fachmann und Hochschullehrer des Massiv- 
und Stahlbetonbaues gehört Prof. Deininger als Mitglied an: dem 
Deutschen Ausschuß für Stahlbeton, dem Normenausschuß, dem 
Sachverständigenausschuß für die Zulassung neuer Bauarten und 
Baustoffe und der Forschungsgemeinschaft Bauen und Wohnen. 
Überall betätigt er sich als fruchtbringender Mitarbeiter, der aus 
Theorie und Praxis weiß, worauf es ankommt, und stets das sinnvoll 
Klare dem unnötig Komplizierten vorzieht, was gerade für die 
Ausbildung unserer jungen Ingenieure sehr wichtig ist. 

Es ist unser aufrichtiger Wunsch, daß diese in sich geschlossene 
Persönlichkeit, Wegweiser und Freund der studierenden Jugend, dem 
Lehrstuhl an der Technischen Hochschule Stuttgart und der deut- 
schen Bautechnik noch viele Jahre in guter Gesundheit und froher 
Schaffenskraft erhalten bleibt und damit auch der Freundschaft 
vieler Fachgenossen, die ihm nahe stehen und zu denen sich auch der 
Unterzeichnete zählen darf. 

Möge er seinen 60. Geburtstag, an dem die vielen auswärtigen 
Freunde im Geiste teilnehmen, im Kreise seiner Familie in berechtig- 
ter Freude begehen. Muy 


Oberingenieur Albert Straßner 7 

Am 7. Januar ist in Freiburg der beratende Ingenieur Albert 
Straßner nach längerer Krankheit im Alter von fast 67 Jahren ver- 
schieden. Sein Name war unter den Statikern seit Jahrzehnten wohl- 
bekannt; denn er hat es verstanden, die Berechnung häufig vor- 
kommender Tragwerke in verständlicher und für die Anwendung be- 
sonders geeigneter Weise darzustellen. Die Zahl der Auflagen, die 
seine Bücher erreicht haben, zeigt, wie fruchtbar sein Wirken ge- 
wesen 1st. 

Von seinen Werken die im Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn, 
Berlin erschienen sind, seien genannt: 

Berechnung statisch unbestimmter Systeme 


1. Band. Der einfache und durchlaufende Balken 1. Aufl. 1919 
2. Aufl. 1929 

2. Band. Der einfache und durchlaufende Rahmen 1. Aufl. 1921 
2. Aufl. 1936 

Neuere Methoden zur Statik der Rahmentragwerke 

und der elastischen Bogenträger 

1. Band. Der durchlaufende Rahmen l. Aufl. 1917 
5. Aufl. 1951 

2. Band. Der Bogen und das Brückengewölbe l. Aufl. 1917 
4. Aufl. 1938 

Der durchlaufende Bogen auf elastischen Stützen 1919 


Albert Straßner hat, obwohl geborener Pfälzer, die rühmlich be- 
kannte Ingenieurschule in Strelitz (Mecklenburg) besucht. Bei der 
Fa. Wayss & Freytag hat er dann eine gediegene Konstruktions- 
erfahrung erworben. Einige Jahre stand er im Dienste der Fa. 
Ed. Züblin & Cie. in Kehl und der bekannten Brückenbaufirma 
Liebold & Co. in Dresden. Schließlich war er eineinhalb Jahrzehnte 
lang Oberingenieur der Saar-Bauindustrie AG. in Saarlouis. 1942 
ließ sich Straßner als beratender Ingenieur in Saarbrücken nieder, 
wo er auch als Prüfingenieur für Baustatik zugelassen war. 


Bornemann 


„Beton- und Stahlbetonbau‘“‘, Lizenz Nr. 271, Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn 
Erich Bornemann, geschäftsführendes Vorstandsmitglied des Deutschen Beton-V. 
(20a) Celle, Fuhrberger Str. 117. Für den Anzeigenteil verantwortlich: Otto Sw 
Nachdruck, fotografische Vervielfältigungen, 
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fotomechanische Wiedergabe von ganzen 


Bücherschau 
Johannson, J.: Das Cross-Verfahren. Die Bere chnung 
Tragwerke nach der Methode des Momentenausgleic 
völlig umgearbeitete Auflage von G. Raczat. Mi 
dungen und 38 Rechenbeispielen, 168 Seiten. Sprin 
Berlin/Göttingen/Heidelberg 1955. DM 17,40. 1 
Das Verfahren von Cross hat sich in der Statik der S 
einen festen Platz gesichert. Es ist daher sehr zu be 
Dipl.-Ing. Raczat durch eine weitgehende Neugesta 
1. Auflage des obigen Buches das einschlägige Schrifttum 


lungen der ursprünglichen Gedankengänge, durch welche das 
wendungsgebiet zwar vergrößert, aber die bisherige bestechendk 
fachheit getrübt wurde. Der Verfasser bringt nun diese bis 
trennt nebeneinander bestehenden Veränderungen und Verl 
rungen auf eine gemeinsame Grundlage, indem er im Abse 
1.56 das Cross-Verfahren in einer die ursprüngliche Form v 
gemeinernden Weise neu festlegt. Danach kann man nämlıch 
den einzelnen Annäherungsschritten zugrunde gelegten geda 
Verformungen auf umfangreichere statisch zusammenhängende 
bereiche des Systems ausdehnen, die aber zweckmäßigerweis 
so groß gewählt werden, daß die Erfassung der dazugehörigen imi 
Kräfte nicht zu viel Rechenarbeit erfordert. Diese besch 
Verrückungen werden nun in einer schrittweisen Aufeinanı 
auf die einzelnen Teilgebiete so lange angewendet, bis sich der E 
zustand in der gewünschten Genauigkeit ergibt. In der weiß 
Folge entwickelt der Verfasser für verschiedene, oft gebrau 
zusammenhängende Stabgruppen die Stabdrehsteifigkeiten, 
teilungs- und Fortleitungszahlen und bringt anschließend eine 
sammenstellung von Teilverformungsbildern, welche sich 
sonders zweckmäßig erwiesen haben. Diese klare Herausstellung 
dem Buch seine besondere Note. N 
Nach diesen allgemeinen Gesichtspunkten erfolgt nun die Ber 
nung der verschiedensten Stabwerke mit und ohne Knot 
schiebungen, u. a. auch des Durchlaufträgers auf elastisch senkb: 
Stützen. Es wäre zu wünschen, daß die Behandlung der letzt 
auch für die schrittweise Berechnung von Trägerrosten mit mehre 
Querträgern neue Anregungen geben würde. Die symmetri 
Tragwerke, die Einflußlinien sowie die Einflüsse von gleichmäßi 
und ungleichmäßigen Temperaturänderungen, Schwinden 
Normalkräften, sind in gesonderten Kapiteln dargestellt. Auch 
die Berücksichtigung von Stäben mit veränderlichem Träghe 
moment ist alles Wesentliche gesagt. 4 
Ferner ist klar darauf hingewiesen, daß sich nicht jedes Sys 
nach dem Cross-Verfahren bequem berechnen läßt. Man soll vielm 
die Anwendung auf Rahmen, Durchlaufträger mit festen b 
elastisch oder bleibend senkbaren Stützen und auf Trägerroste 
schränken. 
Jedes Kapitel ist mit vollständig durchgerechneten Beispielen ° 
sehen, wovon das erste jeweils sehr einfach gewählt ist, um an 
alles Wesentliche leicht erklären zu können. x 
Endlich wird auch in einem Buch erwähnt, daß schon der . 
meister Engesser für Rahmenträger ein Iterationsverfahren 
gegeben hat, das im Kern mit dem Cross-Verfahren eigent 
identisch ist. D- 
Die im Anhang wiedergegebenen Tafeln und Zusammenstellun 
sind für die Nutzanwendung sehr geeignet. Das Buch wird von a 
Ingenieuren, die in das Wesen der schrittweisen Berechnung 
Tragwerken tiefer eindringen wollen, begrüßt werden. j 
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Eingegangene Bücher 


Die Schriftleitung behält sich vor, die nachstehend aufgeführten 
Neuerscheinungen gelegentlich zu besprechen. 


Zement-Taschenbuch 1956, 864 Seiten mit zahlreichen Bildern und Tafeln. Wiesb: 
Bauverlag GmbH. GlIn. 6,50 DM. 


Ziegelbau-Taschenbuch 1956, 320 Seiten mit zahlreichen Bildern. Wiesbaden, Kraus 
Verlag. Kunstleder 5,— DM. 


Volquardts; Erdbau. 4. neubearbeitete Auflage, 182 Seiten mit 225 Bildern un 
Tafeln. Stuttgart 1955, Teubner Verlagsgesellschaft mbH. Hin. 18,40 DM. 


Smolira: Analysis of Structures. The Analysis of Statically Indeterminate Struct 


2 2 Deformation Method. London 1955, Concrete Publications Limited. 
sh. 
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